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"Un buon progetto non nasce dall'ambizione di lasciare un segno, il segno del designer, ma 
dalla volontà di instaurare uno scambio, anche piccolo, con l'ignoto personaggio che userà 
l'oggetto da noi progettato." 
Achille Castiglioni, architetto e designer italiano (16 febbraio 1918, 2 febbraio 2002) 
 
Se sul dizionario si cerca la parola "progettare" troveremo che essa significa "ideare qualcosa 
e studiare il modo migliore per eseguirla". 
La finalità primaria del progetto, sia esso un edificio, un elemento di arredo o qualunque altra 
cosa, è quella di favorire il benessere di coloro che abiteranno in quel determinato edificio o 
che utilizzeranno quel dato oggetto. Un buon progetto, per essere tale, deve presentarsi come 
una sistesi bilanciata tra funzionalià, stabilità, praticità e bellezza. 
 
Gli obiettivi principali della tesi sono i seguenti: 
1. Riqualificare un'area che attualmente si trova in stato di completo abbandono e 
degrado proponendo inoltre una nuova destinazione d'uso che si integri con le attività 
già presenti nella zona. 
 
Il lotto sul quale è stato pensato il progetto si trova in una posizione strategica: 
nell'immediata periferia del centro storico di Lucca, adiacente alla strada (quindi senza 





praticata data la presenza di diversi centri commerciali nelle vicinaze del lotto, quali 
ad esempio il Mediaworld, il Cisalfa ed il Carrefour. 
 
2. Progettare un edificio multifunzionale che vada a sopperire a tutte quelle attività che 
non sono presenti nel quartiere o nelle sue vicinanze o che sono presenti ma in misura 
non adeguata. 
 
La scelta delle destinazioni d'uso è seguita ad una breve indagine fatta per valutare 
quali servizi fossero necessari e non fossero presenti nella zona. 
Un'esempio è il ristorante: oltre che come attività a sé stante, è stato pensato per i 
dipendenti che lavorano nell'edificio ma anche per quelli che lavorano nei negozi 
circostanti, dato che non sono presenti bar o altri punti di ristoro. 
 
3. Analizzare e verificare l'idoneità del complesso ed il suo grado di sicurezza a livello 
strutturale in caso di incendio e studiare eventuali sistemi di protezione, valutando 
quale tra le varie soluzioni proposte ed analizzate sia la migliore dal punto di vista 
economico. 
 
La tesi è stata organizzata in tre parti, ciascuna delle quali tratta un aspetto specifico; nella 
prima parte è stato descritto il progetto dal punto di vista architettonico soffermandosi su vari 
aspetti quali, ad esempio, i vincoli, la scelta dei materiali e la sistemazione esterna. 
La seconda parte riguarda il progetto strutturale dell'edificio; in questa parte sono riportati 
tutti i calcoli effettuati per dimensionare le varie parti che compongono la struttura, dal 





Infine nella terza parte è stata effettuata l'analisi della struttura in caso di incendio; sono state 
riportate tutte le considerazioni fatte in merito alla schematizzazione dell'incendio, le analisi e 
le verifiche effettuate, inserendo inoltre una valutazione a livello economico nella quale si 
confrontano due tipi di protettivi ed i metodi di calcolo per quantificare lo spessore necessario 
di protettivo da applicare. 
 













PARTE I - Il progetto architettonico 
 




I.1. Il lotto 
Il lotto su cui si è ipotizzato di realizzare l'edificio, è situato a S.Vito (provincia di Lucca) in 
Via Martiri delle Foibe.  
 
Figura I.1 - Estratto del lotto da Google Maps 
 
Allo stato attuale l'area è occupata solo da vegetazione incolta che rende impossibile l'accesso 
all'interno del lotto. Non è stato possibile perciò eseguire dei rilievi fotografici, se non dalle 
due strade che fiancheggiano l'area. 





Figura I.2 - Vista del lotto da Via Cornacchie 
 
 
Figura I.3 - Vista del lotto da Via Martiri delle Foibe 
 
 




I.1.1 Attività ammesse 
Si riporta di seguito un estratto dalle NTA nel quale sono elencate le attività ammesse nel 
lotto: 
 
Figura 1.4 - Estratto dal RU 
 
Art. 5.11 - Standard in ragione delle destinazioni d’uso 
B - FUNZIONI TERZIARIE, 
B1 – direzionali, 
B1.1 - strutture private, 100% Superficie lorda, di cui almeno metà a parcheggio pubblico o 
 di uso pubblico; 
B1.2 - strutture a concorso pubblico, 100% Superficie Lorda, di cui almeno 2/3 a parcheggio 
 pubblico o di uso pubblico; 
 
B2 – commerciali 
B2.1-3 - esercizi di vicinato, medie e grandi strutture di vendita, con l’eccezione delle 
 strutture commerciali all’ingrosso per le quali si applicano i parametri di cui alla 
 successiva sigla C1.2, 100% Superficie lorda, di cui almeno metà a parcheggio 
 pubblico o di uso pubblico; tale dotazione va incrementata della quota per parcheggi 
 di relazione secondo le procedure e le modalità fissate dalla Direttiva Regionale n. 
 233/1999. Gli spazi per la sosta di relazione non sono dovuti nelle zone e negli edifici 
 storici e/o per gli esercizi commerciali di vicinato di tipo alimentare e per le unità 
 immobiliari in cui sono insediati esercizi commerciali alla data dell’8/4/2002. 




B2.4 - commercio di carburanti per veicoli: 100% Superficie lorda, di cui almeno metà a 
 parcheggio pubblico o di uso pubblico; 
B2.5 - commercio al dettaglio ambulante in aree pubbliche: non richiesto 
B2.5 - esposizioni merceologiche: 100% Superficie lorda, interamente destinato a parcheggio 
 pubblico o di uso pubblico. 
 
B3 - pubblici esercizi 
B3.1 - bar, caffè, gelaterie, bottiglierie ed enoteche con somministrazione: 100% Superficie 
 lorda, di cui almeno metà a parcheggio pubblico o di uso pubblico; 
B3.2 - osterie; ristoranti; trattorie; pizzerie; pub; tavole calde; rosticcerie; fast-food: 100% 
 Superficie lorda, di cui almeno 2/3 a parcheggio pubblico o di uso pubblico; 
B3.3 - mense: 100% Superficie lorda, di cui almeno metà a parcheggio pubblico o di uso 
 pubblico. 
 
B4.4 - strutture associative intese come le sedi di associazioni e/o organizzazioni politiche, 
 economiche, sociali, culturali, ricreative, assistenziali, religiose, con forma di 
 organizzazione complessa che svolgono attività rientranti tra quelle disciplinate da 
 leggi o atti equiparati ovvero aventi modalità di svolgimento tali da essere 
 riconducibili a corrispondenti attività del settore imprenditoriale, anche con 
 somministrazione di cibi e bevande a carattere non prevalente, aventi autonomia 
 insediativa e funzionale: 30% Su, di cui almeno la metà a parcheggio pubblico o di 
 uso pubblico; 
 
B4.6 - attrezzature sportive: 60% della Superficie utile, di cui almeno la metà a parcheggio 
 pubblico o di uso pubblico 
 
B7 - attrezzature ricreative, pubbliche e private, comprensive, oltre che degli spazi 
 direttamente funzionali all'effettuazione delle specifiche attività e/o destinati agli 
 utenti, delle attrezzature complementari, di servizio e di supporto; sono diversamente 
 considerate le utilizzazioni per: 
B7.1 - sale di ritrovo e da gioco; locali da ballo: 60% Superficie utile di cui almeno la metà a 
 parcheggio pubblico o di uso pubblico; 
B7.2 - grandi strutture di intrattenimento, quali discoteche e simili: 120% Superficie utile, di 
 cui almeno la metà a parcheggio pubblico o di uso pubblico. 
 
 




C - FUNZIONI PRODUTTIVE 
C1.1 - piccolo artigianato; 60% Superficie lorda, di cui almeno metà a parcheggio pubblico 
 o di uso pubblico. 
C4 - artigianato di servizio: 60% Superficie lorda, di cui almeno metà a parcheggio pubblico 
 o di uso pubblico. 
 
I.1.2 Indici e superfici 
All'art. 124.3.1 delle NTA si impone che siano rispettati i seguenti indici e parametri: 
H = 11 m 
If o It = 2,5 mc/mq 
Q = 40% 
dove: 
H è l'altezza massima del fabbricato, ovvero la misura massima del segmento verticale 
 che congiunge il piano naturale di campagna circostante l’edificio e, in caso di 
 edifici con copertura piana, curva o inclinata con pendenze inferiori o uguali al 33%, 
 l’intradosso del solaio di copertura ove lo stesso incontra il paramento verticale 
 esterno della muratura dell’edificio. 
If è l’indice di utilizzazione fondiaria, che esprime [in m3/m2] il rapporto tra il volume 
 massimo realizzabile e la superficie fondiaria (Sf). 
It è l’indice di utilizzazione territoriale, che esprime [in m3/m2] il rapporto tra il volume 
 massimo realizzabile e la superficie territoriale (St). 
Q è il rapporto di copertura che esprime [in percentuale] il rapporto massimo consentito 
 tra la superficie coperta (Sc) e la superficie fondiaria (Sf) del singolo lotto edificabile 
 o, complessivamente, dei lotti edificabili compresi in un piano attuativo. 
 
Nel caso in esame si ha che: 
ALTEZZA PIANO TERRA [m] 2,7 











SUPERFICIE UTILE PIANO TERRA [m
2
] 1791,99 
SUPERFICIE UTILE PIANO PRIMO [m
2
] 1119,49 











Q [%] 0,09 
H [m] 9,9 
 
Tabella I.1 - Indici e superfici del lotto 
 
Come si vede dalla tabella gli indici imposti dalle NTA sono ampiamente rispettati. 
 
I.1.3 Vincoli 
Si riportano di seguito gli estratti dal Regolamento Urbanistico riguardanti i vari vincoli 
presenti sull'area di interesse: 
I.1.3.1 Ambiti e pertinenza fluviale 
 
Figura I.5 - Ambiti e pertinenza fluviale 
 
L'area in esame non è ambito fluviale. 






Figura I.6 - Fattibilità 
 
 
Tabella I.2 - Legenda della tavola della fattibilità 
 
I.1.3.3 Pericolosità geomorfologica e geotecnica 
 
Figura I.7 - Pericolosità geomorfologica e geotecnica 
 





Tabella I.3 - Legenda della pericolosità geotecnica delle aree di pianura 
 
I.1.3.4 Pericolosità idraulica 
 
Figura I.8 - Pericolosità idraulica 
 
 
Tabella I.4 - Legenda della pericolosità idraulica 
 
I.2 Descrizione dell'edificio 
I.2.1 Sistemazione esterna 
La parte del lotto non occupata dall'edificio, è stata suddivisa essenzialmente tra parcheggi ed 
area a verde. 
Uno degli obiettivi del progetto è stato quello di riqualificare l'area, ad oggi inutilizzata ed in 
stato di evidente abbandono, e creare così uno spazio di aggregazione usufruibile da tutti gli 




abitanti del quartiere. L'idea è nata da uno studio delle attività presenti nel quartiere stesso e 
nelle zone circostanti, dal quale è emerso che non sono presenti spazi di questo tipo; ciò 
probabilmente dovuto anche al fatto che gran parte dell'area circostante il lotto è destinata ad 
attività commerciali. 
Nell'area a verde si è ipotizzato di introdurre sei tipi diversi di alberi; la scelta è ricaduta quasi 
interamente su specie arboree tipiche della regione Toscana, ed in particolare della Lucchesia. 
Di seguito si elencano le varie specie ed i motivi per cui sono stati scelti. 
 
Tabella I.5 - Specie arboree selezionate 
 
Morus Alba (Gelso Bianco) 
Il gelso bianco o moro bianco è un albero deciduo appartenente alla famiglia delle Moraceae, 
contenente lattice, originario della Cina settentrionale e della Corea. Venne introdotto in 
Europa verso il XV secolo, principalmente per l'uso delle sue foglie in bachicoltura come 
alimento per i bachi da seta. Al giorno d'oggi viene impiegata nei giardini come pianta 




ornamentale. Il Gelso è un albero ad accrescimento piuttosto rapido, alto fino a 15-20 m, con 
tronco che si presenta irregolarmente ramificato, chioma densa, ampia e arrotondata verso la 
sommità; inoltre è una pianta rustica, resistente e raramente si ammala. 
 
Catalpa Bignonoides (Catalpa) 
La Catalpa è un genere di pianta appartenente alla famiglia Bignoniaceae, originaria 
dell'America Settentrionale, Centrale e dell'Asia Orientale. Per lo più è un albero a foglia 
caduca che in genere cresce fino a 12-18 m di altezza e 6-12 m di larghezza. In autunno si 
ricopre di vistosi fiori bianchi o gialli a larghe pannocchie. Una particolarità di questa pianta è 
che rilascia un odore particolare che tiene lontane le zanzare. 
 
Erodium Cicutarium (Cipresso) 
Il Cipresso è un genere che appartiene alla famiglia delle Cupressaceae, comprendente alberi 
anche di notevoli dimensioni, alti fino a 50 metri, con chioma generalmente affusolata, 
piramidale molto ramificata, e rametti cilindrici con numerosissime foglie. Sono alberi 
sempreverdi con foglie ridotte a squame, strettamente addossate le une alle altre o divaricate 
all'apice, secondo le specie. Riconosciute per la loro eleganza, alcune specie di cipressi hanno 
avuto successo a scopo ornamentale e sono state piantate nelle regioni a clima caldo o 
temperato di quasi tutto il mondo. 
 
Ginkgo Biloba 
È un albero antichissimo le cui origini risalgono a 250 milioni di anni fa. La pianta, originaria 
della Cina, viene chiamata volgarmente ginko o ginco. E' una pianta arborea che raggiunge 
un'altezza di 30–40 m, chioma larga fino a 9 m, piramidale nelle giovani piante e ovale negli 




esemplari più vecchi. Il tronco presenta rami sparsi da giovane, più fitti in età adulta e legno 
di colore giallo. Non è particolarmente esigente quanto a tipo di terreno e sopporta le basse 
temperature: è stato dimostrato che non subisce danni anche a -35 C. Molto utilizzata come 
pianta ornamentale in parchi, viali e giardini grazie alla notevole resistenza agli agenti 
inquinanti (non solo delle metropoli più inquinate ma anche in cittadine più piccole, in viali o 
nei giardini in gruppi isolati) viene inoltre usata anche per creare cortine frangivento. 
 
Carpinus Betulus 
Il carpino bianco è un albero tipico dell'Europa Occidentale, poco longevo (150 anni), di 
media altezza (15-20 m) con portamento dritto e chioma allungata. Questo albero è utilizzato 
spesso per alberature cittadine e come albero ornamentale in parchi e giardini, dato che non 
sporca ed ha radici fittonanti che quindi non danneggiano il manto stradale. 
 
Acer Saccharum (Acero) 
L'Acero Zuccherino, Acero del Canada è una specie appartenente alla famiglia delle 
Aceracee, originaria del Nord America ma molto diffusa anche in Europa. L'albero ha una 
crescita iniziale piuttosto lenta: nel corso dei primi 10 anni forma un albero alto 10-15 m al 
massimo, ramificato fin dal basso. Di colore verde scuro, d'autunno questi alberi assumono 
sfumature di gradazioni brillanti dal giallo oro all'arancione, fino al cremisi e allo scarlatto. 
 
 




I parcheggi sono stati sistemati ai due lati dell'edificio, in modo da poter "servire" equamente 
tutte le attività. Si è ipotizzato che i posti auto esterni siano destinati ai soli utenti dell'edificio, 
mentre per i dipendenti sono stati riservati i parcheggi coperti presenti al piano terra. 
Per calcolare il numero di posti auto necessari si è fatto riferimento alla legge 122/1989 
(Legge Tognoli) la quale impone che: 
"Art. 41-sexies. - Nelle nuove costruzioni ed anche nelle aree di pertinenza delle costruzioni 
stesse, debbono essere riservati appositi spazi per parcheggi in misura non inferiore ad un 
metro quadrato per ogni dieci metri cubi di costruzione". 
Il singolo posto auto ha dimensioni pari a: 
Superficie (posto auto standard) = 2,5 m x 5 m = 12,5 m2 
Superficie (posto auto disabile) = 3,2 m x 5 m = 16 m2 
 
Figura I.8 - Dimensioni dei posti auto 
 
In merito al DM 236/1989 "Prescrizioni tecniche necessarie a garantire l'accessibilità, 
l'adattabilità e la visitabilità degli edifici privati e di edilizia residenziale pubblica 
sovvenzionata e agevolata, ai fini del superamento e dell'eliminazione delle barriere 
architettoniche" si è tenuto conto che: 




"Nelle aree di parcheggio devono comunque essere previsti, nella misura minima di 1 ogni 50 
o frazione di 50, posti auto di larghezza non inferiore a m 3,20, e riservati gratuitamente ai 
veicoli al servizio di persone disabili. Detti posti auto, opportunamente segnalati, sono 
ubicati in aderenza ai percorsi pedonali e nelle vicinanze dell'accesso dell'edificio o 
attrezzatura." 
Si riporta di seguito una tabella riassuntiva con il calcolo del numero dei posti auto: 
ATTIVITA' VOLUME (lordo) [m
3
] N° MINIMO POSTI AUTO 
BANCA 1810,84 15 
BAR/RISTORANTE 2156 17 
UFFICI 2693 22 
  TOTALE = 54 
 
Tabella I.6 - Calcolo del numero minimo di posti auto 
 
Si è deciso di realizzare 60 posti auto dei quali due vengono riservati ai disabili. 
 
I.2.2 Barriere architettoniche 
Durante la progettazione dell'edificio si è tenuto in considerazione il problema del 
superamento delle barriere architettoniche, cercando così di realizzare una struttura fruibile da 
parte di tutti gli utenti, compresi quelli con difficoltà motorie o sensoriali. In accordo con il 
DM 236/1989 e con il DPR 503/1996 si ha che: 
- Sono stati riservati un numero adeguato di posti auto per disabili; tali posti auto sono 
stati collocati in prossimità dei marciapiedi e degli accessi dell'edificio 
- Sono state disposte due rampe per facilitare l'accesso al marciapiede, collocate in 
prossimità dei parcheggi 




- La larghezza del marciapiede e dei percorsi esterni, che nel punto di minima larghezza 
sono pari ad 1 m, hanno dimensioni tali da consentire l'agevole passaggio della 
carrozzina 
- Sono stati disposti due ascensori, uno che collega l'autorimessa con gli uffici ed uno 
nel ristorante, in modo da poter agevolare l'accesso agli utenti disabili a tali locali. La 
cabina ha dimensioni minime tali da permettere l'uso da parte di una persona su sedia 
a ruote ed i ripiani di fermata, anteriormente alla porta della cabina, hanno una 
profondità tale da contenere una sedia a ruote e consentirne le manovre necessarie 
all'accesso. Anche il locale per autorimessa è dotato di collegamenti con gli spazi 
esterni e con gli apparecchi di risalita idonei all'uso da parte della persona su sedia a 
ruote 
- Tutti i locali sono attrezzati con servizi igienici per disabili, di dimensioni tali da 
garantire le manovre di una sedia a ruote necessarie per l'utilizzazione degli 
apparecchi sanitari 
- I corridoi non presentano variazioni di livello. La larghezza del corridoio e del 
passaggio è tale da garantire il facile accesso alle unità ambientali da esso servite e tale 
da consentire l'inversione di direzione ad una persona su sedia a ruote 
 
I.2.3 Materiali 
I materiali con cui realizzare il rivestimento della struttura sono essenzialmente tre: muratura, 
intonaco e vetro. 
Questi materiali sono stati combinati tra loro in modo da conferire alla struttura un aspetto 
moderno richiamando al contempo la tradizione architettonica Toscana ed in particolar modo 
quella Lucchese.  




In particolare, l'utilizzo dell'intonaco e del mattone sono tipici dell'architettura Lucchese e se 
ne ritrovano numerosi esempi, sia nelle provincia che all'interno delle Mura. 
La scelta del colore giallo, per evidenziare la parte dell'edificio destinata alla banca, è stata 
fatta a seguito di uno studio per vedere quali fossero i colori predominanti all'interno della 
città. 
Di seguito si riportano alcune fotografie scattate nel centro storico che evidenziano l'utilizzo 
del mattone facciavista e dell'intonaco giallo. 
 
   
Figura I.9 - Facciata del Palazzo della Magione del Tempio in Piazza della Magione 
 
Figura I.10 - Facciata di un edificio in centro storico 
 
 




    
Figure I.11 e I.12 - Viste di palazzi in Corte San Lorenzo 
 
   
Figure I.13 e I.14 - Viste di palazzi in Via di Poggio Seconda 





Il progetto dell'autorimessa ha richiesto maggiore attenzione, rispetto agli altri ambienti, a 
causa del fatto che questo tipo di locali sono particolarmente soggetti a rischio incendio e 
pertanto necessitano di specifici requisiti per quanto riguarda l'altezza, l'aerazione e le vie di 
uscita. 
Per il progetto si è fatto riferimento al D.M. 1 febbraio 1986 "Norme di sicurezza antincendi 
per la costruzione e l'esercizio di autorimesse e simili" ed in particolare alla parte che regola 
le autorimesse aventi capacità di parcamento superiore a nove autoveicoli, in quanto nel 
nostro caso sono previsti, all'interno dell'autorimessa, 40 posti auto di cui uno riservato ad 
utenti disabili. 
Secondo il §3.2 del DM 1/2/1986, l'altezza dei piani non può essere inferiore a 2,40 m con un 
minimo di 2 m sotto trave. Questo requisito è ampiamente rispettato essendo l'altezza 
dell'autorimessa pari a 2,70 m. 
Le vie di uscita, per lo sfollamento delle persone in caso in caso di emergenza, sono state 
dimensionate in base al massimo affollamento ipotizzabile ed alla capacità di deflusso 
seguendo quanto prescritto al §3.10 del DM 1/2/1986. 
La densità di affollamento va calcolata in base alla ricettività massima: ai fini del calcolo, essa 
non dovrà comunque essere mai considerata inferiore ad una persona per ogni 10 m2 di 
superficie lorda di pavimento (0,1 persone/m2) per le autorimesse non sorvegliate. 
Quindi nel nostro caso si ha che: 
Superficie autorimessa = 1522 m2 
Affollamento = 0,1 ⋅ 1522 = 152,2 persone  ⇒ 153 PERSONE 




La capacità di deflusso per il piano terra è pari a 50. 
La larghezza totale delle uscite (per ogni piano) è determinata dal rapporto fra il massimo af-
follamento ipotizzabile e la capacità di deflusso. Nel computo della larghezza delle uscite 
sono conteggiati anche gli ingressi carrabili. 
Si deve perciò avere una larghezza totale minima delle uscite pari a: 
Affollamento	ipotizzabileCapacità	di	delusso = 15350 = 3,06	m	
In più a ciò, la norma impone che: 
- le uscite sulla strada pubblica o in luogo sicuro devono essere ubicate in modo da 
essere raggiungibili con percorsi inferiori a 40 m o 50 se l'autorimessa è protetta da 
impianto di spegnimento automatico 
- il numero delle uscite non deve essere (per ogni piano) inferiore a due. Tali uscite 
vanno poste in punti ragionevolmente contrapposti 
Tutte queste limitazioni sono state rispettate; sono presenti un ingresso ed un'uscita carrabili 
sul lato sud dell'edificio e due uscite pedonali, una sul lato nord e una sul lato est, per una 
larghezza totale delle uscite pari a 8,2 m. 
 
Per quanto riguarda la ventilazione, al §3.9 del DM 1/2/1986, è specificato che le autorimesse 
devono essere munite di un sistema di aerazione naturale costituito da aperture ricavate nelle 
pareti e/o nei soffitti e disposte in modo da consentire un efficace ricambio dell'aria ambiente, 
nonché lo smaltimento del calore e dei fumi di un eventuale incendio. 




Al fine di assicurare un'uniforme ventilazione dei locali, le aperture di aerazione devono esse-
re distribuite il più possibile uniformemente e a distanza reciproca non superiore a 40 m; 
inoltre devono avere una superficie non inferiore ad 1/25 della superficie in pianta del 
compartimento. 
Superficie autorimessa = 1522 m2 
Superficie aerazione ≥ 1522/25 = 60,88 m2 
Per rispettare i minimi di aerazione naturale imposti dalla norma, ma al contempo 
minimizzare per questioni puramente estetiche, il numero degli infissi, si è andati a creare un 
sistema di pannellature forate, di dimensioni 1 m x 1 m disposte in modo omogeneo su tutte le 
pareti dell'autorimessa in modo da garantire un'aerazione il più possibile uniforme. 
Per arrivare alla soluzione definitiva sono stati ipotizzati più tipi di pannellature, con fori di 
diverse forme e dimensioni. 
 
Figua I.15 - Ipotesi di pannelli forati 
 
 
Figua I.16 - Soluzione adottata per il pannello forato 
 




Per stabile il numero di pannelli necessario a garantire una sufficiente aerazione naturale, alla 
superficie di aerazione totale, è stata sottratta la superficie totale degli accessi (carrabili e 
pedonali) ottenendo così la superficie di aerazione da coprire con i pannelli fotati. Nota la 
superficie di foratura del singolo pannello si è potuto calcolare il numero di pannelli necessari. 
Di seguito si riporta il prospetto con il conteggio dei pannelli necessari per il rispetto dei 




AERAZIONE NECESSARIA TOTALE [m
2
] 60,88 
SUPERFICIE INGRESSI CARRABILI E PEDONALI [m
2
] 22,68 
AERAZIONE NECESSARIA data dai soli pannelli [m
2
] 38,2 







N° PANNELLI NECESSARIO 255 
 
Tabella I.7 - Calcolo del numero di pannelli necessario a garantire i minimi di aerazione naturale 
 
I.2.5 Ripartizione interna 




3. Bar - Ristorante 
4. Agenzia Bancaria 
Nel seguito si andrà a descrivere nel dettaglio ciascuna delle quattro porzioni di edificio, con 
particolare attenzione alla ripartizione interna ed alle funzioni di ciascuna area. 





L'autorimessa occupa quasi interamnete il piano terra dell'edificio e come già acccennato in 
precedenza è dotata di 40 posti auto, di cui uno riservato ai disabili. 
L'autorimessa si collega con l'esterno tramite un ingresso ed un'uscita carrabili posti sul lato 
sud dell'edificio e tramite due ingressi pedonali posti uno sulla facciata principale e l'altro 
opposto agli ingressi carrabili. 
All'interno è presente anche un locale tecnico, pensato per contenere gli impianti relativi 
all'intera struttura. 
L'autorimessa si collega poi con la cucina del ristorante tramite una porta a due ante che ha 
duplice funzione: da un lato come uscita di sicurezza per la cucina, dall'altro come passaggio 
per il carico/scarico merci. Proprio per quest'ultimo scopo sono stati eliminati due posti auto 
per lasciare uno spazio apposito in cui possano sostare i furgoni per l'approvvigionamento, 
senza così fermarsi davanti all'ingresso principale. 
Accanto all'uscita pedonale che si trova sulla facciata principale e vicino al posto auto dei 
disabili, è stato predisposto un ascensore che collega il piano terra con gli uffici al primo ed al 
secondo piano. La cabina ha dimensioni minime tali da permettere l'uso da parte di una 
persona su sedia a ruote ed il ripiano di fermata, anteriormente alla porta della cabina, ha una 
profondità tale da contenere una sedia a ruote e consentirne le manovre necessarie all'accesso. 
Dove è stato possibile, è stato poi inserito un marciapiede per garantire l'attraversamento in 
sicurezza da parte degli utenti. 
I.2.5.2 Uffici 
Gli uffici occupano il primo ed il secondo piano del blocco a vetri situato nella parte sud della 
struttura. L'accesso avviene dalla terrazza cui si arriva tramite le scale ben visibili sulla destra 




all'uscita del parcheggio. Un altro modo per accedere agli uffici è tramite l'ascensore presente 
nell'autorimessa, che collega il piano terra con il secondo piano. 
Una volta entrati, ci si presenta uno spazio molto ampio e luminoso occupato solamente dal 
banco della reception e da una piccola zona di attesa. Le vetrate lasciano scorgere una 
splendida vista sul giardino e contribuiscono a dare l'illusione di uno spazio ancora più ampio. 
Attorno al salone centrale si trovano la sala riunioni, diversi uffici ed i servizi igienici, sia per 
i dipendenti che per il pubblico. 
Appena entrati l'occhio cade subito sulla grande scalinata che conduce al piano superiore 
soppalcato dove si trovano altri uffici. 
I.2.5.3 Bar - Ristorante 
Una volta entrati dall'ingresso, che si trova nella parte centrale dell'edificio, ci si trova subito 
di fronte al bancone del bar. 
Sulla sinistra si notano l'ascensore e le scale che conducono al piano superiore. 
Al di la delle scale c'è un breve corridoio, sul quale si affacciano lo spogliatoio del personale, 
la dispensa e la cucina. La cucina ha due uscite, una sull'esterno e una che la collega con 
l'autorimessa per il carico e lo scarico merci. In un angolo della cucina èstato pensato un 
montacarichi portavivante per agevolare il passaggio dei cibi dalla cucina al piano superiore, 
occupato quasi interamente dalla sala ristorante.  
Al piano superiore sono presenti anche i servizi igienici ed il ripostiglio. Alcuni tavoli sono 
stati sistemati sulla terrazza cui si accede tramite la sala ristorante. 




I.2.5.4 Agenzia Bancaria 
L'agenzia bancaria occupa il blocco di colore giallo, nella parte nord della struttura e si 
sviluppa, come il bar - ristorante, su due livelli. 
A piano terra è collocata la parte aperta al pubblico con la zona di attesa, gli sportelli di cassa, 
ed un box per le consulenze. Sono stati predisposti anche due terminali per il prelievo esterno. 
Al piano superiore si trovano gli uffici, i servizi igienici del personale, l'archivio e la 

















PARTE II - Analisi strutturale 
 




II.1. Valutazione delle azioni 
II.1.1 Azione della neve 
Le azioni dovute all’accumulo del manto nevoso sulla copertura vengono descritte mediante 
forze statiche con direzione verticale e con intensità che dipende dalle condizioni climatiche, 
da quelle di esposizione locale, dalla densità della neve, dal periodo di ritorno dell’azione 
stessa, dalla forma della copertura. La valutazione del carico neve richiede dapprima la 
caratterizzazione del sito su cui verrà realizzata la costruzione, quindi la definizione del 
coefficiente di forma relativo alla copertura. 
Secondo il §3.4.1 delle NTC08, il carico provocato dalla neve sulle coperture sarà valutato 
mediante la seguente espressione: 
qs = µi ⋅ qsk ⋅ CE ⋅ Ct 
dove: 
qs  è il carico neve sulla copertura 
µi è il coefficiente di forma della copertura 
qsk  è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo (kN/m²) per un periodo 
 di ritorno di 50 anni 
CE  è il coefficiente di esposizione  
Ct  è il coefficiente termico  
 
Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla proiezione 
orizzontale della superficie della copertura. 
II.1.1.1 Valore caratteristico del carico neve al suolo 
Il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di esposizione, considerata la 
variabilità delle precipitazioni nevose da zona a zona. 




Poiché il sito su cui sorge l’edificio è a quota minore di 1500 m sul livello del mare, il carico 
di riferimento neve al suolo deve essere assunto non minore di quello ottenuto dalle seguenti 
espressioni relative alla zona II, zona su cui si trova l'edificio in esame; 
qsk = 1,00 kN/m2    as ≤ 200 m 
qsk = 0,85 [1 + (as / 481)2] kN/m2  as > 200 m 
 
L’altitudine di riferimento as è la quota del suolo sul livello del mare nel sito di realizzazione 
dell’edificio, che è pari a 19 m s.l.m.; si ha che il valore caratteristico di riferimento del carico 
neve al suolo è:  
qsk = 1,00 kN/m2 
II.1.1.2 Coefficiente di esposizione 
Il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per modificare il valore del carico neve 
in copertura in funzione delle caratteristiche specifiche dell’area in cui sorge l’opera. Nel 
nostro caso si considera una classe di topografia normale cui corrisponde, secondo la Tabella 
II.1, un CE = 1 
 
Tabella II.1- Valori del coefficiente di esposizione per le diverse classi di topografia 
 
II.1.1.3 Coefficiente termico 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della riduzione del carico neve a 
causa dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore della costruzione. Tale 
coefficiente tiene conto delle proprietà di isolamento termico del materiale utilizzato in 




copertura. Secondo il §3.4.4 delle NTC08, in assenza di uno specifico e documentato studio, 
deve essere utilizzato Ct = 1. 
II.1.1.4 Coefficiente di forma per la copertura 
Nel §3.4.5.1 delle NTC08, vengono riportati i valori del coefficiente di forma µ1, riferiti alle 
coperture a una o due falde. Nel caso in esame la copertura è ad una falda e piana perciò µ1 = 
0,8. Si è assunto che la neve non sia impedita di scivolare. 
 
Tabella II.2 - Valori del coefficiente di forma 
 
Il carico neve sulla copertura sarà perciò pari a: 
qs = 0,8 ⋅ 1,05 ⋅ 1 ⋅ 1 = 0,84 kN/m 
 
Figura II.1 - Condizioni di carico per copertura ad una falda 
 
II.1.2 Azione del vento 
Il vento, la cui direzione si considera generalmente orizzontale, esercita sulle costruzioni 
azioni che variano nel tempo e nello spazio provocando, in generale, effetti dinamici. In 
questo caso tali azioni saranno ricondotte ad azioni statiche equivalenti (pressioni e 
depressioni) agenti in direzione normale agli elementi di chiusura dell’edificio. 




Secondo quanto prescritto dal §3.3.4 delle NTC08, la pressione del vento p è data 
dall’espressione 
p = qb ⋅ ce ⋅ cp ⋅ cd 
dove: 
qb  è la pressione cinetica di riferimento  
ce è il coefficiente di esposizione  
cp  è il coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico), funzione della tipologia e della 
 geometria della costruzione e del suo orientamento rispetto alla direzione del vento 
cd  è il coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli effetti riduttivi associati alla non 
 contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alle 
 vibrazioni strutturali 
 
II.1.2.1 Velocità di riferimento 
La velocità di riferimento vb è il valore caratteristico della velocità del vento a 10 m dal suolo 
su un terreno di categoria di esposizione II, mediata su 10 minuti e riferita ad un periodo di 
ritorno di 50 anni. 
In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche vb è data dall’espressione: 
vb = vb,0    per as < a0 
vb = vb,0 + ka   (as - a0)   per a0 < as ≤ 1500 m 
dove: 
vb,0, a0, ka  sono parametri forniti nella Tabella II.3 e legati alla regione in cui sorge la 
  costruzione in esame, in funzione delle zone definite in Figura II.2 
as   è l’altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione 





Tabella II.3 - Valori dei parametri vb,0, a0, ka 
 
 
Figura II.2 - Mappa delle zone in cui è suddiviso il territorio italiano 
 
Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si potrà fare riferimento alle condizioni 
locali di clima e di esposizione. I valori della velocità di riferimento possono essere ricavati 
da dati supportati da opportuna documentazione o da indagini statistiche adeguatamente 
comprovate. Fatte salve tali valutazioni, comunque raccomandate in prossimità di vette e 




crinali, i valori utilizzati non dovranno essere minori di quelli previsti per 1500 m di 
altitudine. 
L’edificio in esame è situato in Toscana, più precisamente a San Vito in provincia di Lucca, 
che ha un’altitudine massima dal livello del mare pari a as = 19 m e rientra nella zona 3. 
Perciò secondo la Tabella II.3 si ha che: 
vb,0 [m/s] = 27 
a0 [m] = 500 
Ka [1/s] = 0,020 
 
Di conseguenza, essendo as < a0, si ha che la velocità di riferimento del vento Vb è uguale alla 
velocità Vb,0:  
Vb= 27 m/s 
II.1.2.2 Pressione cinetica di riferimento 
La pressione cinetica di riferimento qb [N/m²] è data dall’espressione: 
q2 = 12 ρv24 
dove: 
vb è la velocità di riferimento del vento (in m/s) 
ρ è la densità dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25 kg/m³ 
 
Nel nostro caso si ha che: 
qb = 0,5·1,25·(27)² = 456 N/m² 




II.1.2.3 Coefficiente di esposizione 
Il coefficiente di esposizione ce dipende dall’altezza z sul suolo del punto considerato, dalla 
topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione. In 
assenza di analisi specifiche che tengano in conto la direzione di provenienza del vento e 
l’effettiva scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per altezze sul suolo 
non maggiori di z = 200 m, esso è dato dalla formula: 
ce (z) = kr2 ⋅ ct ⋅ ln (z/z0)[7 + ct ⋅ ln(z/z0)]  per z ≥ zmin 
ce (z) = ce (zmin)  per z < zmin 
dove: 
kr , z0 , zmin sono assegnati in Tabella II.4 in funzione della categoria di esposizione del sito 
  ove sorge la costruzione 
ct   è il coefficiente di topografia 
 
 
Tabella II.4 - Parametri per la definizione del coefficiente di esposizione 
 
In mancanza di analisi specifiche, la categoria di esposizione è assegnata nella Figura II.3 
sotto riportata, in funzione della posizione geografica del sito in cui sorge la costruzione e 
della classe di rugosità del terreno definita nella seguente Tabella II.5. 





Figura II.3 - Definizione delle categorie di esposizione 
 
 
Tabella II.5 - Classi di rugosità del terreno 
 
Nel nostro caso si assume la classe di rugosità B del terreno, cui corrisponde la categoria di 
esposizione III. Si hanno perciò i seguenti valori dei coefficienti kr, z0, z,min: 
kr = 0,20 
z0 [m] = 0,10 
z,min [m] = 5,00 
Per valutare il coefficiente di esposizione è necessario determinare il coefficiente di 
topografia ct, il quale consente di portare in conto gli incrementi locali della velocità di picco 
dovuti a particolari condizioni topografiche ed orografiche del sito sul quale insiste l’edificio. 




Il coefficiente di topografia ct è posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia 
per quelle ondulate, collinose e montane. 
L'altezza totale dell'edificio è pari a H
 
= 9,22 m, quindi il massimo valore di ce è pari a: 
ce = 0,20²·1·ln(9,22/0,10)·(7+1·ln(9,22/0,10)) = 2,09 
II.1.2.4 Coefficiente dinamico 
Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti riduttivi associati alla non contemporaneità 
delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alla risposta dinamica della 
struttura. Esso può essere assunto cautelativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologia 
ricorrente, quali gli edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di altezza ed i capannoni 
industriali, oppure può essere determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento a 
dati di comprovata affidabilità. 
II.1.2.5 Coefficiente di forma 
Non essendo specificato come calcolare questo coefficiente sulle NTC, si fa riferimento alla 
circolare applicativa delle NTC08, §C3.3.10. Per la valutazione della pressione esterna si 
assumerà (vedere Figura II.4 ed esprimere α in gradi): 
− per elementi sopravento (cioè direttamente investiti dal vento), con inclinazione 
sull’orizzontale α < 60°, cpe = + 0,8 
− per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 0° < α < 20° e per elementi 
sottovento (intendendo come tali quelli non direttamente investiti dal vento o quelli 
investiti da vento radente) cpe = - 0,4 
Per la valutazione della pressione interna si assumerà (vedere Figura II.5 e scegliere il segno 
che dà luogo alla combinazione più sfavorevole): 




− per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) una 
parete con aperture di superficie minore di 1/3 di quella totale: cpi = ± 0,2 
 
 
Figura II.4 - Valori assunti da cpe al variare di α 
 
 
Figura II.5 - Coefficienti di forma per gli edifici 




II.1.2.6 Pressione del vento 
I valori della pressione del vento, sia sulle pareti che in copertura, sono riportati nelle tabelle 
riassuntive seguenti dove: 
Superficie 1 = parete sopravento 
Superficie 2 = parete sottovento 
Superficie 3 = copertura 
STRUTTURA IN ACCIAIO 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE CPI CE CP CD QB [N/m
2




0,6 1,00 456,00 494,89 
2 -0,6 1,00 456,00 -494,89 
3 0,6 1,00 456,00 494,89 
1 
0,20 2,09 
0,6 1,00 456,00 -570,55 
2 -0,6 1,00 456,00 -570,55 
3 0,6 1,00 456,00 570,55 
1 
-0,20 1,81 
1 1,00 456,00 824,82 
2 -0,2 1,00 456,00 -164,96 
3 -0,2 1,00 456,00 -164,96 
1 
-0,20 2,09 
1 1,00 456,00 950,92 
2 -0,2 1,00 456,00 -190,18 
3 -0,2 1,00 456,00 -190,18 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE CPI CE CP CD QB [N/m
2




0,6 1,00 456,00 494,89 
2 -0,6 1,00 456,00 -494,89 
3 0,6 1,00 456,00 494,89 
1 
0,20 2,09 
0,6 1,00 456,00 570,55 
2 -0,6 1,00 456,00 -570,55 
3 0,6 1,00 456,00 570,55 
1 
-0,20 1,81 
1 1,00 456,00 824,82 
2 -0,2 1,00 456,00 -164,96 
3 -0,2 1,00 456,00 -164,96 
1 
-0,20 2,09 
1 1,00 456,00 950,92 
2 -0,2 1,00 456,00 -190,18 
3 -0,2 1,00 456,00 -190,18 
 
Tabella II.6 - Valori della pressione del vento per la struttura in acciaio 
 




STRUTTURA IN CEMENTO ARMATO 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE CPI CE CP CD QB [N/m
2




0,6 1,00 456,00 401,66 
2 -0,6 1,00 456,00 -401,66 
1 
-0,20 1,47 
1 1,00 456,00 669,43 
2 -0,2 1,00 456,00 -133,89 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE CPI CE CP CD QB [N/m
2




0,6 1,00 456,00 401,66 
2 -0,6 1,00 456,00 -401,66 
1 
0,20 1,47 
0,6 1,00 456,00 669,43 
2 -0,6 1,00 456,00 -133,89 
 
Tabella II.7 - Valori della pressione del vento per la struttura in acciaio 
 
Si considerano i valori peggiori della pressione sia per la copertura che per le pareti, i quali 
sono rispettivamente pari a: 











Tabella II.8 - Valori peggiori della pressione del vento 
 
La pressione del vento è stata applicata come carico uniformemente distribuito alle travi; il 
valore di tale carico è dato dal prodotto della pressione per la lunghezza di influenza della 









STRUTTURA IN ACCIAIO 
PARETI 
BLOCCO 1 BLOCCO 2 
travi 1° impalcato travi 2° impalcato travi 1° impalcato 
P [N/m
2
] 951,87 951,87 951,87 
Lungh. influenza 3,02 1,37 1,37 
P [KN/m] 2,87 1,30 1,30 
COPERTURA TRAVI INTERNE TRAVI ESTERNE 
P [N/m
2
] 571,12 571,12 
Lungh. influenza 5,50 2,75 
P [KN/m] 3,14 1,57 
 
Tabella II.9 - Valori della pressione vento applicati alla struttura in acciaio 
 





Lungh. influenza 1,65 
P [KN/m] 1,10 
 
Tabella II.10 - Valori della pressione vento applicati alla struttura in cemento armato 
 
II.1.2.7 Azione tangenziale del vento 
L’azione tangente per unità di superficie parallela alla direzione del vento è data 
dall’espressione: 
pf = qb⋅ce⋅cf 
dove: 
qb, ce  sono definiti ai §§II.1.2.2 e II.1.2.3 della presente tesi 
cf  è il coefficiente d’attrito, funzione della scabrezza della superficie sulla quale il vento 
 esercita l’azione tangente. Il suo valore può essere ricavato da dati suffragati da 
 opportuna documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento. In assenza di 
 più precise valutazioni suffragate da opportuna documentazione o da prove 
 sperimentali in galleria del vento, si assumeranno valori riportati nella Tabella II.11 
 





Tabella II.11 - Valori del coefficiente d'attrito 
 
L'azione tangente del vento è stata applicata alle travi, come carico uniformemente distribuito. 
I valori di pf  sono riassunti nella tabella seguente: 
STRUTTURA IN ACCIAIO 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE QB [N/m
2





456,00 1,81 0,02 16,50 0,02 
2 
1 
456,00 2,09 0,02 19,02 0,02 
2 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE QB [N/m
2





456,00 1,81 0,02 16,50 0,02 
2 
1 
456,00 2,09 0,02 19,02 0,02 
2 
 
Tabella II.12 - Valori della pressione tangenziale del vento per la struttura in acciaio 
 
STRUTTURA IN CEMENTO ARMATO 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE QB [N/m
2





456,00 1,47 0,02 13,39 0,01 
2 
DIREZIONE VENTO SUPERFICIE QB [N/m
2





456,00 1,47 0,02 13,39 0,01 
2 
 
Tabella II.13 - Valori della pressione tangenziale del vento per la struttura in cemento armato 
 
 





BLOCCO 1 BLOCCO 2 
travi 1°impalcato  travi 2° impalcato travi 1°impalcato 
P [N/m
2
] 16,50 19,02 16,50 
Lungh. influenza 3,02 1,37 1,37 
P [KN/m] 0,05 0,03 0,02 
 
Tabella II.14 - Valori della pressione tangenziale del vento applicati alla struttura in acciaio 
 





Lungh. influenza 1,65 
P [KN/m] 0,02 
 
Tabella II.15 - Valori della pressione tangenziale del vento applicati alla struttura in cemento armato 
 
II.1.3 Azione sismica 
Nel progetto sono state eseguite due tipi di analisi: 
− analisi lineare statica, in fase di predimensionamento della struttura e per il calcolo dei 
momenti torcenti da applicare alla struttura per tenere conto delle eccentricità 
accidentali 
− analisi lineare dinamica (analisi modale) 
II.1.3.1 Analisi lineare 
L’analisi lineare può essere utilizzata per calcolare gli effetti delle azioni sismiche sia nel caso 
di sistemi dissipativi sia nel caso di sistemi non dissipativi. Quando si utilizza l’analisi lineare 
per sistemi non dissipativi, come avviene per gli stati limite di esercizio, gli effetti delle azioni 
sismiche sono calcolati, quale che sia la modellazione per esse utilizzata, riferendosi allo 
spettro di progetto ottenuto assumendo un fattore di struttura q unitario (§3.2.3.4 NTC08).  
Il valore del fattore di struttura q da utilizzare per ciascuna direzione della azione sismica, 
dipende dalla tipologia strutturale, dal suo grado di iperstaticità e dai criteri di progettazione 




adottati e prende in conto le non linearità di materiale. Esso può essere calcolato tramite la 
seguente espressione: 
q = q0 ⋅ KR 
dove: 
q0 è il valore massimo del fattore di struttura che dipende dal livello di duttilità attesa, 
 dalla tipologia strutturale e dal rapporto αu/α1 tra il valore dell’azione sismica per il 
 quale si verifica la formazione di un numero di cerniere plastiche tali da rendere la 
 struttura labile e quello per il quale il primo elemento strutturale raggiunge la 
 plasticizzazione a flessione; 
KR è un fattore riduttivo che dipende dalle caratteristiche di regolarità in altezza della 
 costruzione, con valore pari ad 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0,8 per 
 costruzioni non regolari in altezza. 
 
La parte di dell'edificio realizzata in acciaio, è stata progettata come struttura non dissipativa, 
pertanto il valore del fattore di struttura è posto uguale a 1. 
La parte di struttura realizzata in cemento armato, è stata progettata in classe di duttilità bassa 
(CD"B"); si riporta di seguito il calcolo del fattore di struttura eseguito seguendo il §7.4.3.2 
NTC08. 
I massimi valori di qo relativi alle diverse tipologie ed alle due classi di duttilità considerate 
(CD"A" e CD"B") sono contenuti nella tabella seguente. 
 
Tabella II.16 - Valori di q0 
 
Per strutture regolari in pianta e a telaio (o miste equivalenti a telaio) possono essere adottati i 
seguenti valori di αu/α1: 




− strutture a telaio di un piano αu/α1= 1,1 
− strutture a telaio con più piani ed una sola campata αu/α1 = 1,2 
− strutture a telaio con più piani e più campate αu/α1 = 1,3 
 
Poiché la struttura che si sta analizzando è a telaio, in CD"B" e ha un solo piano il fattore di 
struttura sarà dato da: 
q0 = 3,0 ⋅ 1,1 = 3,3 
q = 3,3 ⋅ 1 = 3,3 
Per la verifica di regolarità in altezza vedere II.3.3.1 di questa tesi. 
Analisi lineare statica 
L’analisi statica lineare consiste nell’applicazione di forze statiche equivalenti alle forze di 
inerzia indotte dall’azione sismica e può essere effettuata per costruzioni che rispettino dei 
requisiti specifici, a condizione che il periodo del modo di vibrare principale nella direzione in 
esame (T1) non superi 2,5 TC o TD e che la costruzione sia regolare in altezza. 
Per costruzioni civili o industriali che non superino i 40 m di altezza e la cui massa sia 
approssimativamente uniformemente distribuita lungo l’altezza, T1 può essere stimato, in 
assenza di calcoli più dettagliati, utilizzando la formula seguente: 
T1 = C1 ⋅ H3/4 
dove: 
H è l’altezza della costruzione, in metri, dal piano di fondazione 
Cl vale 0,085 per costruzioni con struttura a telaio in acciaio 
  0,075 per costruzioni con struttura a telaio in calcestruzzo armato 
  0,050 per costruzioni con qualsiasi altro tipo di struttura 
 




L’entità delle forze si ottiene dall’ordinata dello spettro di progetto corrispondente al periodo 
T1 e la loro distribuzione sulla struttura segue la forma del modo di vibrare principale nella 
direzione in esame, valutata in modo approssimato. La forza da applicare a ciascuna massa 
della costruzione è data dalla formula seguente: 
Fi = Fh ⋅ zi ⋅ Wi / Σj zj ⋅ Wj 
dove: 
Fh   = Sd(T1) ⋅ W ⋅ λ/g 
Fi  è la forza da applicare alla massa i-esima 
Wi e Wj sono i pesi, rispettivamente, della massa i e della massa j 
zi e zj  sono le quote, rispetto al piano di fondazione (§3.2.3.1NTC08),delle masse i e j 
Sd(T1)  è l’ordinata dello spettro di risposta di progetto definito al § 3.2.3.5NTC08 
W  è il peso complessivo della costruzione 
λ   è un coefficiente pari a 0,85 se la costruzione ha almeno tre orizzontamenti e se
  T1 < 2TC, pari a 1,0 in tutti gli altri casi 
g  è l’accelerazione di gravità 
Analisi lineare dinamica 
L’analisi dinamica lineare consiste: 
− nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi modale) 
− nel calcolo degli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di risposta di 
progetto, per ciascuno dei modi di vibrare individuati 
− nella combinazione di questi effetti 
Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. È opportuno a tal 
riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% e comunque un 
numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%. 




Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi deve essere utilizzata una 
combinazione quadratica completa degli effetti relativi a ciascun modo, quale quella indicata 
nell’espressione: 
E = (ΣjΣi ρij ⋅ Ei ⋅ Ej)1/2 
con: 
Ej valore dell’effetto relativo al modo j 
ρij coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j, calcolato con formule di 
 comprovata validità quale: 
ρBC = 8ξ4βBCF 4⁄H1 + βBCI[H1 − βBCI4 + 4ξ4βBC] 
ξ  smorzamento viscoso dei modi i e j 
βij è il rapporto tra l’inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi (βij = Tj/Ti) 
Per gli edifici, gli effetti della eccentricità accidentale del centro di massa possono essere 
determinati mediante l’applicazione di carichi statici costituiti da momenti torcenti di valore 
pari alla risultante orizzontale della forza agente al piano, determinata mediante analisi lineare 
statica, moltiplicata per l’eccentricità accidentale del baricentro delle masse rispetto alla sua 
posizione di calcolo, determinata come in §7.2.6 NTC08. 
II.1.3.2 Spettri di risposta 
Gli spettri di risposta da inserire nel modello sono stati ricavati con il programma "Spettri-
NTC" (ver. 1.0.2) e sono di seguito riportati: 
Struttura in acciaio 
VR = 50 anni 
TR,SLV = 475 anni 
TR,SLD = 50 anni 
q = 1 




Categoria di sottosuolo: B 
Categoria topografica: T1 
Regolarità in altezza: no 
 
Figura II.6 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per la struttura in acciaio 
 
 
Figura II.7 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per la struttura in acciaio 





Figura II.8 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per SLV 
 
 
Figura II.9 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per SLD 
 
















Spettri di risposta (componenti orizz. e vert.) per lo stato limite: SLV 
 
 
Spettri di risposta (componenti orizz. e vert.) per lo stato limite: SLD 
 




Struttura in cemento armato 
VR = 50 anni 
TR,SLV = 475 anni 
TR,SLD = 50 anni 
q = 3,3 
Categoria di sottosuolo: B 
Categoria topografica: T1 
Regolarità in altezza: si 
 
 
Figura II.11 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per la struttura in cemento armato 
 





Figura II.12 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per SLV 
 
 
Figura II.13 - Calcolo degli spettri di risposta mediante "Spettri - NTC" per SLD 
 


















Spettri di risposta (componenti orizz. e vert.) per lo stato limite: SLV 
 
 
Spettri di risposta (componenti orizz. e vert.) per lo stato limite: SLD 
 




II.2 Struttura in acciaio 
II.2.1 Predimensionamento 
Il predimensionamento è stato fatto su un telaio bidimensionale preso nella parte centrale del 
blocco 1 della struttura, presupponendo che tale telaio sia il più caricato e andando quindi a 
favore di sicurezza. 
II.2.1.1 Solaio 
Si è scelto di utilizzare un solaio PLASTBAU sia per i solai di interpiano che in copertura. Lo 
schema scelto è quello di trave su due appoggi, e la luce massima è pari a 5,50 m. 
 
Figura II.14 - Schema di calcolo del solaio 
 
Analisi dei carichi solaio di copertura 
Carichi agenti: 
− neve: QNEVE = 0,80 kN/m2 
− accidentali: QK,COPERTURA = 0,50 kN/m2 
 
SLU: qd = γQ1⋅QK1 + γQ2⋅QK2 (combinazione fondamentale) 
Neve dominante: qd = 1,50⋅0,80 + 1,50⋅0⋅0,50 = 1,2 kN/m2 
Accidentale dominante:  qd = 1,50⋅0,50 + 1,50⋅0,50⋅0,80 = 1,35 kN/m2 
 
SLE: qd = QK1 + ψ02⋅QK2 (combinazione caratteristica) 
Neve dominante: qd = 0,80 kN/m2 
Accidentale dominante:  qd = 0,50 + 0,50⋅0,80 = 0,90 kN/m2 




Analisi dei carichi solaio di interpiano 
Carichi agenti: 
− accidentali: QK = 3,00 kN/m2 
 
SLU: qd = γQ1⋅QK1 + γQ2⋅QK2 (combinazione fondamentale) 
Accidentale dominante:  qd = 1,50⋅3,00 = 4,50 kN/m2 
 
SLE: qd = QK1 + ψ02⋅QK2 (combinazione caratteristica) 
Accidentale dominante:  qd = 3,00 kN/m2 
 
Il sovraccarico massimo si ha nel solaio di interpiano per combinazione fondamentale dei 
carichi, ed è pari a: 
qd = 4,50 kN/m2 = 458,87 kg/m2 
 
Dalla Figura II.16 si vede che per una luce massima di 5,50 m è necessario un solaio di 
altezza H18+5 cm. 
Di seguito si riportano la stratigrafia del solaio e l'analisi dei carichi: 
1. Intonaco interno 
2. Solaio Plastbau 
3. Massetto portaimpianti 
4. Isolamento acustico 
5. Massetto di allettamento 
6.Pavimentazione 









Figura II.16 - Tabella per il dimensionamento del solaio Plastbau 
 
 




STRATO SPESSORE (cm) MATERIALE PESO UNITARIO PESO (kN/m2) 
1 1,5 Intonaco 18,0 kN/m3 0,27 
2 26 Solaio Plastbau / 2,04 
3 7 Cls alleggerito 400 kg/m3 0,27 
4 / / / / 
5 5 Cls alleggerito 400 kg/m3 0,20 
6 1,5 Gres porcellanato 20 kg/m3 0,20 
 41   2,98 
 
Tabella II.17 - Stratigrafia del solaio 
 
II.2.1.2 Tramezzi 
Per gli orizzontamenti degli edifici per abitazioni e uffici, il peso proprio di elementi divisori 
interni può essere ragguagliato ad un carico permanente portato uniformemente distribuito 
g2k, purché vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurare un'adeguata ripartizione 
del carico. Il carico uniformemente distribuito g2k dipende dal peso proprio per unità di 
lunghezza G2k delle partizioni nel modo seguente: 
− per elementi divisori con  G2 ≤1,00 kN/m:  g2 = 0,40 kN/m 
− per elementi divisori con  1,00 < G2 ≤ 2,00 kN/m: g2 = 0,80 kN/m 
− per elementi divisori con  2,00 < G2 ≤ 3,00 kN/m: g2 =1,20 kN/m 
− per elementi divisori con  3,00 < G2 ≤ 4,00 kN/m: g2 =1,60 kN/m 
− per elementi divisori con  4,00 < G2 ≤ 5,00 kN/m: g2 = 2,00 kN/m 
Nel caso in esame si è scelto di considerare elementi divisori con G2 compreso tra 4,00 e 5,00 
kN/m per andare a favore di sicurezza, in caso di future modifiche. 





I tamponamenti sono costituiti in parte dagli infissi stessi e in parte da blocchi di calcestruzzo 
cellulare. Nel modello i tamponamenti sono stati cautelativamente considerati tutti in 
calcestruzzo cellulare con resistenza al fuoco REI 240. 
Caratteristiche dei blocchi: 
spessore = 30 cm 
lunghezza = 60 cm 
altezza = 25 cm 
peso = 1,20 kN/m2 
II.2.1.4 Travi principali 
Si dimensiona una trave di interpiano che risulta essere la più caricata. Lo schema scelto è 
quello di trave semplicemente appoggiata. 
 
Figura II.17 - Schema di calcolo trave principale 
 
Carichi agenti: 
− solaio: G1,SOLAIO = 2,04 kN/m2 
  G2,SOLAIO = 0,94 kN/m2 
− accidentali: QK = 3,00 kN/m2 
− peso proprio (limitato) 
 
SLU: q = γG1⋅G1 + γG2⋅G2 + γQ1⋅QK1 (combinazione fondamentale) 
Accidentale dominante:  q = 1,30⋅2,04 +1,50⋅0,94 + 1,50⋅3,00= 8,56 kN/m2 
Larghezza di influenza:  l = 5,50 m 




Il carico qd è pari a: 
qd = 8,56·5,50 = 47,08 kN/m 
 
I valori del taglio e del momento massimi sono pari a: 
VEd = ql/2 = 47,08·6,00/2 = 141,24 kN 
MEd = ql2/8 = 47,08·6,002/8 = 211,86 kNm 
Per sezioni di classe 1 e 2 deve essere verificata la seguente relazione: 
MEd/Mc,Rd ≤ 1 
dove, Mc,Rd = Mpl,Rd = Wpl·fyk/γM0; perciò si può ricavare il modulo di resistenza minimo: 
Wpl, min = MEd·γM0/ fyk = (211,86x106)·1,05/355 = 627x103 mm3 
Si è scelto di utilizzare un profilo HE220B (Wpl,y = 827x103 mm3) 
II.2.1.5 Travi secondarie 
Si dimensiona una trave di bordo che risulta essere la più caricata. Lo schema scelto è quello 
di trave semplicemente appoggiata. 
 
Figura II.18 - Schema di calcolo trave secondaria 
 
Carichi agenti: 
− tamponamenti: G2 = 1,20 kN/m2 
− peso proprio (limitato) 
SLU: q = γG2⋅G2 (combinazione fondamentale) 




Accidentale dominante: q = 1,50⋅1,20 = 1,80 kN/m2 
Larghezza di influenza: l = 6,00 m 
 
Il carico qd è pari a: 
qd = 1,80·6,00 = 10,80 kN/m 
 
I valori del taglio e del momento massimi sono pari a: 
VEd = ql/2 = 10,80·5,50/2 = 29,70 kN 
MEd = ql2/8 = 10,80·5,502/8 = 40,84 kNm 
Per sezioni di classe 1 e 2 deve essere verificata la seguente relazione: 
MEd/Mc,Rd ≤ 1 
dove, Mc,Rd = Mpl,Rd = Wpl·fyk/γM0; perciò si può ricavare il modulo di resistenza minimo: 
Wpl, min = MEd·γM0/ fyk = (40,84x106)·1,05/355 = 121x103 mm3 
Si è scelto di utilizzare un profilo HE140A (Wpl,y = 173,5x103 mm3) 
II.2.1.6 Colonne 
Per dimensionare le colonne si considera un telaio piano, preso nella parte centrale 
dell’edificio, caricato con carichi gravitazionali, vento e sisma, quest’ultimo valutato con 
l’analisi statica lineare. 
 
Figura II.19 - Telaio piano per dimensionamento colonne 




Valutazione dell’azione sismica mediante analisi statica lineare 
Il periodo di ritorno VR vale: 
VR = VN · CU = 50 anni 
con: 
VN = 50 anni   vita nominale per opere ordinarie (§2.4.1 NTC08) 
CU = 1   coefficiente d’uso per costruzioni in classe d’uso II (§2.4.3 NTC08) 
Il tempo di ritorno dell’azione sismica allo stato limite di salvaguardia della vita (SLV) ed allo 
stato limite di danno (SLD) vale rispettivamente: 
TR,SLV = VR/(ln(1-PVR,SLV)) = 475 anni 
TR,SLD = VR/(ln(1-PVR,SLD)) = 50 anni 
 
Dove PVR,SLV = 10% e PVR,SLD = 63% sono le probabilità di superamento definite dalla 
normativa rispettivamente per l’SLV e l’SLD. 
Il periodo del modo di vibrare principale della struttura (T1) è stato ricavato come da 
normativa (§7.3.3.2 NTC08) con la formula seguente: 
T1 = C1⋅H3/4 = 0,085⋅9,253/4 = 0,451 sec 
Dal programma "Spettri-NTC" si ricavano i valori ag, F0, Tc che permettono di calcolare 
l'accelerazione spettrale che per valori di T1 compresi tra TC e TD vale: 
Se(T1) = ag⋅S⋅η⋅F0⋅(Tc/T1) = 0,130g⋅1,2⋅1⋅2,385⋅(0,409/0,451) = 0,340g 
Di seguito si riportano i risultati ottenuti per le forze sismiche: 
 
 









Wtamponamenti W zi 
 
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [m] 
1 688,38 29,45 24,08 43,56 785,47 5,95 
2 295,02 12,62 12,04 43,56 363,24 9,25 
1148,71   
Sd(T1) 0,340 
Fh [kN] 390,56 
∑zjWj [kNm] 8780,18 
  
F1 [kN] 207,89 
F2 [kN] 149,46 
 
Tabella II.18 - Risultati dell'analisi statica lineare 
 
Carichi agenti sul telaio 
Le azioni con cui è stato caricato il telaio piano sono di seguito riportate: 
Carichi permanenti strutturali:G1 = 14,69 kN/m 
Carichi permanenti non strutturali: G2 = 19,91 kN/m 
Carichi accidentali: Qk = 16,50 kN/m 
          Qk cop = 2,75 kN/m 
Neve: Qneve = 4,40 kN/m 
Sisma: F1 = 207,89 kN 
 F2 = 149,46 kN 
L'azione del vento è stata applicata come carico uniformemente distribuito lungo le colonne, 
ed in copertura come carico uniformemente distribuito sulle travi. 
Combinazioni di carico 
I carichi sono stati combinati secondo quanto prescritto dal §2.5.3 NTC08 considerando una 
distribuzione dei carichi "a scacchiera".  
 
 










Figura II.20 - Disposizione  a scacchiera carichi variabili 
 
Le azioni di calcolo sollecitanti sono determinate considerando le seguenti combinazioni di 
carico (§2.5.3 delle NTC08): 
- Combinazione fondamentale, generalmente impiegata per gli stati limite ultimi (SLU) 
γG1⋅G1 + γG2⋅G2 + γP⋅P + γQ1⋅Qk1 + γQ2⋅ψ02⋅Qk2 + γQ3⋅ψ03⋅Qk3 + … 
- Combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di 
esercizio (SLE) irreversibili, da utilizzarsi nelle verifiche alle tensioni ammissibili di 
cui al §2.7 delle NTC08 
G1 + G2 + P + Qk1 + ψ02⋅Qk2 + ψ03⋅Qk3+ … 




- Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) 
reversibili 
G1 + G2 +P+ ψ11⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + ψ23⋅Qk3 + …  
 
- Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo 
termine 
G1 + G2 + P + ψ21⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + ψ23⋅Qk3 + … 
- Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi 
all’azione sismica  
Ex ± Mx + 0,3Ey ± 0,3My + G1 + G2 + P + ψ21⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + … 
Ey ± My + 0,3Ex ± 0,3Mx + G1 + G2 + P + ψ21⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + … 
 
I valori dei coefficienti di combinazione e dei coefficienti parziali di sicurezza sono riportati 
di seguito. 
 
Tabella II.19 - Valori dei coefficienti di combinazione 
 





Tabella II.20 - Coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni nelle verifiche SLU 
 
Predimensionamento 
Per dimensionare le colonne è stata effettuata una verifica a pressoflessione considerando le 
colonne più sollecitate. La verifica risulta soddisfatta per un profilo HE260B; di seguito si 
riportano i risultati della verifica: 
MEd + max = 120,440 kNm (colonna: 14; combinazione: fondamentale Qk cop 3 dominante) 
MEd - max = 177,510 kNm (colonna: 22; combinazione: fondamentale Qk 2 dominante) 
NEd max = 786,930 kN  (colonna: 16; combinazione: fondamentale Qk 3 dominante) 
Deve verificare che  
-(NEd /Ac) ± (MEd /Wc) ≤ σadm 
con: 
Ac area del profilo 
Wc modulo di resistenza del profilo 
σadm = 160 N/mm2 
 




Di seguito si riportano i risultati della verifica, che è stata effettuata tre volte, considerando di 
volta in volta uno dei tre valori massimi delle azioni (MEd +; MEd - ; NEd) a ciascuno dei quali 
sono associati i corrispondenti valori delle altre azioni. 
MEd+ MAX [Nmm] 120440600 
σ =80,438 σadm = 160 N/mm
2 
NEd [N] 159080 
MEd - [Nmm] 94100000 
σ =-86,779 σadm = 160 N/mm
2 
NEd [N] 159080 
     
MEd+ [Nmm] 0 
σ =-18,924 σadm = 160 N/mm
2 
NEd [N] 224060 
MEd - MAX [Nmm] 177510000 
σ =-157,279 σadm = 160 N/mm
2 
NEd [N] 224060 
     
MEd+ [Nmm] 0 
σ =-66,463 σadm = 160 N/mm
2 
NEd MAX [N] 786930 
MEd - [Nmm] 8840000 σ =-73,354 
 
σadm = 160 N/mm
2 
 NEd MAX [N] 786930 
 
Tabella II.21 - Risultati delle verifiche a pressoflessione per il dimensionamento delle colonne 
 
II.2.2 Impostazione del modello  
Data la struttura irregolare dell'edificio, sono stati realizzati due modelli mediante il 
programma "SAP2000" ver. 14.  
 
Figura II.21 - Schematizzazione della struttura in acciaio in due blocchi 




I modelli sono stati caricati secondo quanto prescritto dalle NTC08 ed i carichi sono stati 
combinati considerando una distribuzione "a scacchiera" (vedere §II.2.1.6 di questa tesi) e 
sono stati ripartiti sulle travi. 
Per quanto riguarda l'azione sismica è stata svolta un'analisi lineare dinamica (modale) 
caricando gli spettri ottenuti con il programma "Spettri-NTC" nei due modelli. 
II.2.2.1 Eccentricità accidentali 
Per gli edifici, gli effetti dell'eccentricità accidentale del centro di massa possono essere 
determinati mediante l’applicazione di carichi statici costituiti da momenti torcenti di valore 
pari alla risultante orizzontale della forza agente al piano, determinata mediante analisi lineare 
statica come al §7.3.3.2 NTC08, moltiplicata per l’eccentricità accidentale del baricentro delle 
masse rispetto alla sua posizione di calcolo, determinata come al §7.2.6 NTC08 di seguito 
riportato: 
“Per tenere conto della variabilità spaziale del moto sismico, nonché di eventuali incertezze 
nella localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una eccentricità 
accidentale rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. Per i soli edifici ed in 
assenza di più accurate determinazioni l’eccentricità accidentale in ogni direzione non può 
essere considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata 
perpendicolarmente alla direzione di applicazione dell’azione sismica. Detta eccentricità è 
assunta costante, per entità e direzione, su tutti gli orizzontamenti.” 
Poiché vale l’ipotesi di solaio infinitamente rigido, i momenti possono essere applicati in un 
punto qualsiasi del piano. 
 
 












Wtamponamenti Wtotale  zi  
 
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [m] 
1 2655,18 147,25 45,30 129,42 685,08 3662,23 5,95 
2 1180,08 63,11 61,71 60,20 316,80 1681,89 9,25 
      
5344,12 
 
        
T1 0,451 
      
Sd (T1)  0,34 
      
Fh [kN] 1803,79 
      
∑zjWj [kNm] 37347,74 
      
        
F1 [kN] 1052,41 
 1° IMPALCATO  
Mtx [kNm] 2210,06 
  
F2 [kN] 751,38 
 
Mty [kNm] 1447,07 
  
ex [m] 1,37 
 2° IMPALCATO 
Mtx [kNm] 1577,91 
  
ey [m] 2,10 
 
Mty [kNm] 1033,15 
  
 
Tabella II.22 - Momenti torcenti da applicare al BLOCCO 1 
 
BLOCCO 2 







Wtamponamenti Wtotale  zi  
 
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [m] 
1 1180,08 63,11 22,65 63,21 360,36 1689,40 5,95 
        
T1 0,451 
      
Sd(T1)  0,34 
      
Fh [kN] 570,22 
      
∑zjWj [kNm] 10051,94 
      
        
F1 [kN] 570,22  1° IMPALCATO 
Mtx [kNm] 513,20   
ex [m] 1,37 
 
Mty [kNm] 784,06 
  
ey [m] 0,90 
      
 
Tabella II.23 - Momenti torcenti da applicare al BLOCCO 2 
 




II.2.2.2 Modi di vibrare significativi 
Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. È opportuno a tal 
riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% e comunque un 
numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%. 
Si riportano di seguito le tabelle con i modi di vibrare significativi esportate dal programma 
"SAP2000" ver. 14. 
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios (BLOCCO 1) 
OutputCase StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY 
Text Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless 
MODAL Mode 1 1,045819 0,00013 0,66731 0,00013 0,66731 
MODAL Mode 2 0,510746 0,06578 0,13689 0,06592 0,80419 
MODAL Mode 3 0,476761 0,71647 0,00998 0,78238 0,81417 
MODAL Mode 4 0,358325 0,0000875 0,17277 0,78247 0,98695 
MODAL Mode 5 0,256838 0,00063 0,01305 0,7831 1 
MODAL Mode 6 0,20373 0,2169 1,106E-07 1 1 
 
Tabella II.24 - Modi di vibrare significativi del BLOCCO 1 
 
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios (BLOCCO 2) 
OutputCase StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY 
Text Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless 
MODAL Mode 1 0,572601 3,047E-08 0,9999 3,047E-08 0,99995 
MODAL Mode 2 0,316069 0,14753 0,0000473 0,14753 0,99999 
MODAL Mode 3 0,308883 0,85247 0,00000714 1 1 
 
Tabella II.25 - Modi di vibrare significativi del BLOCCO 2 
 
II.2.3 Verifiche 
Si riportano di seguito le caratteristiche dei profili utilizzati ed i valori delle azioni massime su 
travi e colonne, che saranno utilizzate per le verifiche. La numerazione delle travi e delle 
colonne corrisponde a quella del modello in sap2000. 





Figura II.22 - Sezione tipo profilo  
 
Travi principali: HE220B 
PESO h b tw tf r A Iy Iz Wpl,y Wpl,z iy iz 














 mm  mm 
71,5 220 220 9,5 16 18 9100 8091 2843 827000 393900 94,3 55,9 
 
Tabella II.26 - Caratteristiche del profilo HE220B 
 
Travi secondarie: HE140A 
PESO h b tw tf r A Iy Iz Wpl,y Wpl,z iy iz 

















24,7 133 140 5,5 8,5 12 3140 1033 389,3 173500 84850 57,3 35,2 
 
Tabella II.27- Caratteristiche del profilo HE140A 
 
Colonne: HE260B 
PESO h b tw tf r A Iy Iz Wpl,y Wpl,z iy iz 


















 mm mm 
93,0 260 260 10 17,5 24 13140 14920 5135 1283 602,2 112 65,8 
 









Sollecitazioni massime sulle travi principali (HE220B): 
Vx = 210,30 kN (trave: 4;combinazione: fondamentale Qk 3 dominante) 
My = 216,43 kNm (trave: 4;combinazione: fondamentale Qk 3 dominante) 
 
Sollecitazioni massime sulle travi secondarie (HE140A): 
Vx = 21,21 kN (trave: 18;combinazione: SISMA Y (--)) 
My = 36,80 kNm (trave: 18;combinazione: SISMA Y (--)) 
 
Sollecitazioni massime sulle colonne (HE260B): 
N = 690,48 kN (colonna: 162;combinazione: fondamentale Qk 3 dominante) 
Vx = 108,57 kN (colonna: 141;combinazione: SISMA X (++)) 
Vy = 41,78 kN (colonna: 166;combinazione: SISMA Y (--)) 
Mx = 90,36 kNm (colonna: 154;combinazione: SISMA Y (++)) 
My = 182,99 kNm (colonna: 141;combinazione: SISMA X (++)) 
 
BLOCCO 2 
Sollecitazioni massime sulle travi principali (HE220B): 
Vx = 149,18 kN (trave: 94;combinazione: fondamentale Qk cop 3 dominante) 
My = 156,44 kNm (trave: 94;combinazione: fondamentale Qk cop 3 dominante) 
Sollecitazioni massime sulle travi secondarie (HE140A): 
Vx = 6,95 kN (trave: 86;combinazione: SISMA Y (--)) 
My = 18,22 kNm (trave: 87;combinazione: SISMA Y (--)) 
 
 




Sollecitazioni massime sulle colonne (HE260B): 
N = 303,24 kN (colonna: 204;combinazione: fondamentale Qk cop 3 dominante) 
Vx = 72,43 kN (colonna: 201;combinazione: SISMA X (++)) 
Vy = 44,10 kN (colonna: 195;combinazione: SISMA Y (--)) 
Mx = 87,59 kNm (colonna: 195;combinazione: SISMA Y (--)) 
My = 112,86 kNm (colonna: 195;combinazione: fondamentale Qk cop 2 dominante) 
II.2.3.1 Non linearità geometriche 
Le non linearità geometriche sono prese in conto, quando necessario, attraverso il fattore θ 
appresso definito. In particolare, per le costruzioni civili ed industriali esse possono essere 
trascurate nel caso in cui ad ogni orizzontamento risulti (§7.3.1 NTC08): 
θ = (P·dr)/(V·h) ≤ 0,1 
dove: 
P è il carico verticale totale della parte di struttura sovrastante l’orizzontamento in esame 
dr è lo spostamento orizzontale medio d’interpiano, ovvero la differenza tra lo 
 spostamento orizzontale dell’orizzontamento considerato e lo spostamento orizzontale 
 dell’orizzontamento immediatamente sottostante 
V è la forza orizzontale totale in corrispondenza dell’orizzontamento in esame 
h è la distanza tra l’orizzontamento in esame e quello immediatamente sottostante 
 
Quando θ è compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearità geometriche possono essere 
presi in conto incrementando gli effetti dell’azione sismica orizzontale di un fattore pari a 
1/(1−θ); θ non può comunque superare il valore 0,3. 
Gli spostamenti dr della struttura sotto l’azione sismica di progetto allo SLV si ottengono 
moltiplicando per il fattore μd i valori degli spostamenti dEe ottenuti dall’analisi lineare, 
dinamica o statica, secondo l’espressione seguente (§7.3.3.3 NTC08): 




dr = ± μd·dEe 
dove: 
μd = q   se T1 ≥ TC 
μd =1+ q −1 ⋅TC /T1  se T1 < TC 
In ogni caso μd ≤ 5q – 4. 
Nel caso in esame, avendo una struttura non dissipativa il fattore di struttura q è pari a 1, ed 
essendo nel caso in cui T1 ≥ TC, i valori degli spostamenti dr coincidono con i valori degli 
spostamenti dEe ottenuti dall’analisi lineare. 
Di seguito si riportano i risultati della verifica, in cui si vede che le non linearità geometriche 
possono essere trascurate. 
BLOCCO 1 
ORIZZ. drx  dry  P  Vx  Vy  h  θx θy < 0,1? 
 
[m] [m] [kN] [kN] [kN] [m] 
  
 
2 0,015 0,027 2258,844 1167,314 561,797 3,30 0,009 0,032 SI 
1 0,007 0,010 7882,074 2155,054 1274,068 2,75 0,008 0,023 SI 
 
Tabella II.29- Valori del parametro θ per il BLOCCO 1 
 
BLOCCO 2 
ORIZZ. drx  dry  P  Vx  Vy  h  θx θy < 0,1? 
 
[m] [m] [kN] [kN] [kN] [m] 
  
 
1 0,003 0,011 497,064 388,353 242,746 3,75 0,002 0,008 SI 
 
Tabella II.30- Valori del parametro θ per il BLOCCO 2 
 




II.2.3.2 Verifiche degli elementi strutturali in termini di contenimento del danno agli 
elementi non strutturali 
Secondo il §7.3.7.2 NTC08, per le costruzioni ricadenti in classe d’uso I e II si deve verificare 
che l’azione sismica di progetto non produca agli elementi costruttivi senza funzione 
strutturale danni tali da rendere la costruzione temporaneamente inagibile. 
Nel caso delle costruzioni civili e industriali, qualora la temporanea inagibilità sia dovuta a 
spostamenti eccessivi interpiano, questa condizione si può ritenere soddisfatta quando gli 
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica di progetto relativa 
allo SLD (§3.2.1 e §3.2.3.2 NTC08) siano inferiori, per tamponamenti collegati rigidamente 
alla struttura che interferiscono con la deformabilità della stessa, a: 
dr < 0,005 h 
dove: 
dr è lo spostamento interpiano, ovvero la differenza tra gli spostamenti del solaio 
 superiore ed inferiore, calcolati secondo il §7.3.3 NTC08 
h  è l’altezza del piano 
 
I risultati della verifica sono di seguito riportati: 
BLOCCO 1  
ORIZZONTAMENTO Ux, ASS medio UY, ASS medio drx dry 0,005 h  
2 0,0147 0,0244 0,0107 0,0147 0,0165 OK 
1 0,0041 0,0067 0,0041 0,0067 0,0165 OK 
 
Tabella II.31- Valori degli spostamenti di interpiano per il BLOCCO 1 
 
BLOCCO 2  
ORIZZONTAMENTO Ux, ASS medio UY, ASS medio drx dry 0,005 h  
1 0,0026 0,0066 0,0026 0,0066 0,0165 OK 
 
Tabella II.32- Valori degli spostamenti di interpiano per il BLOCCO 2 
 





Nel caso di comportamento strutturale non dissipativo la resistenza delle membrature e dei 
collegamenti deve essere valutata in accordo con le regole di cui al §4.2 delle NTC08, non 
essendo necessario soddisfare i requisiti di duttilità. 
Verifiche agli stati limite ultimi 
Verifica a flessione monoassiale (retta) 
Il momento flettente di calcolo MEd deve rispettare la seguente condizione: 
MEd / Mc,Rd ≤ 1 
dove la resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd si valuta tenendo conto della 
presenza di eventuali fori in zona tesa per collegamenti bullonati o chiodati. 
La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd vale,per le sezioni di classe 1 e 2: 
Mc,Rd = Mpl,Rd = (Wpl⋅fyk) / γM0 
Negli elementi inflessi caratterizzati da giunti strutturali bullonati, la presenza dei fori nelle 
piattabande dei profili può essere trascurata nel calcolo del momento resistente se è verificata 
la relazione: 
0,9 ⋅ Af,net ⋅ ftk / γM2 ≤ Af ⋅ fyk / γM0 
dove: 
Af è l’area della piattabanda lorda  
Af,net è l’area della piattabanda al netto dei fori  
ft è la resistenza ultima dell’acciaio 
 
 










] γM0 Mpl,Rd [kNm] --- 
216,43 827000 355 1,05 279,60 OK 
TRAVI SECONDARIE 




] γM0 Mpl,Rd [kNm] --- 
36,80 173500 355 1,05 58,66 OK 
BLOCCO 2 
TRAVI PRINCIPALI 




] γM0 Mpl,Rd [kNm] --- 
156,44 827000 355 1,05 279,60 OK 
TRAVI SECONDARIE 




] γM0 Mpl,Rd [kNm] --- 
18,22 173500 355 1,05 58,66 OK 
 











] γM0 --- 










] γM0 --- 
45293,5 510 1,25 46000 355 1,05 OK 
 
Tabella II.34- Verifica della relazione per poter tralasciare la presenza dei fori nelle piattabande dei profili 
 
Verifica a taglio 
Il valore di calcolo dell’azione tagliante VEd deve rispettare la condizione: 
VEd / Vc,Rd ≤ 1 
dove la resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione vale: 
Vc,Rd = (Av ⋅ fyk)/(√3 ⋅ γM0) 
dove Av è l'area resistente a taglio. 
 










] γM0 Vc,Rd [kN] --- 
210,30 2792 355 1,05 545,00 OK 
TRAVI SECONDARIE 




] γM0 Vc,Rd [kN] --- 
21,22 1212 355 1,05 197,54 OK 
BLOCCO 2 
TRAVI PRINCIPALI 




] γM0 Vc,Rd [kN] --- 
149,18 2792 355 1,05 545,00 OK 
TRAVI SECONDARIE 




] γM0 Vc,Rd [kN] --- 
6,95 1212 355 1,05 197,54 OK 
 
Tabella II.35- Risultati della verifica a taglio 
 
Verifica a flessione e taglio 
Se il taglio di calcolo VEd è inferiore a metà della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd 
VEd ≤ 0,5 Vc,Rd 
si può trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui 
l’instabilità per taglio riduca la resistenza a flessione della sezione. Nel caso in esame, come si 




TRAVI PRINCIPALI  TRAVI PRINCIPALI 
VEd (kN) 0,5⋅Vc,Rd (kN)  VEd (kN) 0,5⋅Vc,Rd (kN) 
210,30 272,50  149,18 272,50 
TRAVI SECONDARIE  TRAVI SECONDARIE 
VEd (kN) 0,5⋅Vc,Rd (kN)  VEd (kN) 0,5⋅Vc,Rd (kN) 
21,22 98,77  6,95 98,77 
 
Tabella II.36- Risultati della verifica a flessione e taglio 
 




Limitazioni della snellezza 
Si definisce lunghezza d’inflessione la lunghezza l0 = β l da sostituire nel calcolo del carico 
critico elastico Ncr alla lunghezza l dell’asta quale risulta dallo schema strutturale. Il 
coefficiente β deve essere valutato tenendo conto delle effettive condizioni di vincolo 
dell’asta nel piano di inflessione considerato. 
Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto 
λ = l0 / i 
dove: 
l0 è la lunghezza d’inflessione nel piano considerato 
i è il raggio d’inerzia relativo 
È opportuno limitare la snellezza λ al valore di 200 per le membrature principali ed a 250 per 
le membrature secondarie. 
TRAVI PRINCIPALI 
l [mm] β l0 [mm] iy [mm] λ < 200 ? 
6000 0,5 3000 94,3 31,81 OK 
TRAVI SECONDARIE 
l [mm] β l0 [mm] iy [mm] λ < 250 ? 
5500 0,5 2750 57,30 47,99 OK 
 
Tabella II.37- Risultati della verifica sulla limitazione della snellezza 
 
Stabilità delle membrature - Travi inflesse 
Una trave con sezione ad I o H soggetta a flessione nel piano dell’anima, con la piattabanda 
compressa non sufficientemente vincolata lateralmente, deve essere verificata nei riguardi 
dell’instabilità flesso torsionale secondo la formula: 
MEd / Mb,Rd ≤ 1 





MEd è il massimo momento flettente di calcolo 
Mb,Rd è il momento resistente di progetto per l’instabilità 
Il momento resistente di progetto per i fenomeni di instabilità di una trave lateralmente non 
vincolata può essere assunto pari a: 
Mb,Rd = χLT·Wy·(fyk /γM1) 
dove Wy è il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wpl,y, per le sezioni di 
classe 1 e 2. 
Il fattore χLT è il fattore di riduzione per l’instabilità flesso-torsionale, dipendente dal tipo di 
profilo impiegato; può essere determinato per profili laminati o composti saldati dalla 
formula: 
χ[\ = 1f ∙ 1Φ[\ + _Φ4[\ − β ∙ λ`4[\ ≤ a
1,01λ`4[\ ∙ 1f b 
dove: ΦLT = 0,5 [1 + αLT (c̅LT - c̅LT,0)+ β⋅λ`2] 
Il coefficiente di snellezza adimensionale c̅LT è dato dalla formula: 
λ`[\ = eWf ∙ ffgMhi  
in cui Mcr è il momento critico elastico di instabilità torsionale, calcolato considerando la 
sezione lorda del profilo ed i ritegni torsionali nell’ipotesi di diagramma di momento flettente 
uniforme. 
Il fattore di imperfezione αLT è ottenuto dalle indicazione riportate nella Tabella II.38 di 
seguito riportata. 




Il coefficiente λLT può essere assunto in generale pari a 0,2 e comunque mai superiore a 0,4 
(consigliato per sezioni laminate e composte saldate) mentre il coefficiente β può essere 
assunto in generale pari ad 1 e comunque mai inferiore a 0,75 (valore consigliato per sezioni 
laminate e composte saldate).  
Il fattore f considera la reale distribuzione del momento flettente tra i ritegni torsionali 
dell’elemento inflesso ed è definito dalla formula: 
f = 1 - 0,5(1 - kc)[1 - 2,0(λLT - 0,8)2] 
in cui il fattore correttivo kc assume i valori riportati in Tabella II.38: 
 
Tabella II.38- Definizione delle curve d’instabilità per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi 
 
Facendo riferimento al §C4.2.4.1.3.2 Stabilità delle membrature inflesse, si trova che il 
coefficiente di snellezza adimensionale che consente di eseguire la verifica nei riguardi 
dell'instabilità flesso-torsionale dipende dal valore del momento critico elastico di instabilità 
torsionale, Mcr, del profilo inflesso in esame.  
Tale valore può calcolarsi, per profili di qualunque geometria, utilizzando metodi numerici, 
quali ad esempio metodi agli elementi finiti oppure programmi di calcolo strutturale che 
consentano di eseguire analisi di “buckling”. 
In alternativa, per profili standard (sezioni doppiamente simmetriche ad I o H) il momento 
critico può calcolarsi con la seguente formula: 




Mhi = Ψ ∙ πLhi ∙ lEJf ∙ GJ\ ∙ e1 + n πLhio
4 ∙ EJpGJ\  
dove:  
Lcr  è la lunghezza di libera inflessione laterale, misurata tra due ritegni torsionali 
 successivi 
EJy  è la rigidezza flessionale laterale del profilo (misurata rispetto all’asse debole) 
GJT  è la rigidezza torsionale del profilo mentre  
EJω è la rigidezza torsionale secondaria del profilo 
Il coefficiente ψ tiene conto della distribuzione del momento flettente lungo la trave ed è dato 
dall’espressione: 
Ψ = 1,75 − 1,05 ∙ MqMr + 0,3 ∙ nMqMro
4
 
in cui MA ed MB sono i momenti flettenti agenti alle estremità della trave, con |MB| < |MA|. 
 
Tabella II.39 - Coefficiente correttivo del momento flettente per la verifica a stabilità delle travi inflesse 











MA MB ψ Mcr λLT λLT,0 β ФLT f χLT Mb,Rd  




















MA MB ψ Mcr λLT λLT,0 β ФLT f χLT Mb,Rd  
[kNm]  [kNm] [kNm]  [kNm]       [kNm]  
















MA MB ψ Mcr λLT λLT,0 β ФLT f χLT Mb,Rd  




























MA MB ψ Mcr λLT λLT,0 β ФLT f χLT Mb,Rd  
[kNm]  [kNm] [kNm]  [kNm]       [kNm]  












Tabella II.40 - Risultati della verifica di instabilità 
 
Verifiche agli stati limite di esercizio 
Spostamenti verticali 
Il valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento è definito come: 
δtot = δ1 + δ2 
 
Figura II.23 - Definizione degli spostamenti verticali per le verifiche in esercizio 
 
essendo: 
δc la monta iniziale della trave 
δ1 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti 
δ2 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili 




δmax lo spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = δtot - δc 
Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i valori limite di δmax e δ2, riferiti alle 
combinazioni caratteristiche delle azioni, sono espressi come funzione della luce L 
dell’elemento. In carenza di più precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella 
Tabella II.41, dove L è la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello sbalzo. 
 




l [mm] δ1 [mm] δ2 [mm] δTOT [mm] δTOT/ l < 1/250 ? δ2/ l < 1/300 ? 
6000 6,140 10,91 17,050 0,003 OK 0,002 OK 
TRAVI SECONDARIE 
l [mm] δ1 [mm] δ2 [mm] δTOT [mm] δTOT/ l < 1/250 ? δ2/ l < 1/300 ? 
5500 4,420 4,780 9,200 0,002 OK 0,001 OK 
BLOCCO 2 
TRAVI PRINCIPALI 
l [mm] δ1 [mm] δ2 [mm] δTOT [mm] δTOT/ l < 1/250 ? δ2/ l < 1/300 ? 
6000 6,526 7,998 14,520 0,002 OK 0,001 OK 
TRAVI SECONDARIE 
l [mm] δ1 [mm] δ2 [mm] δTOT [mm] δTOT/ l < 1/250 ? δ2/ l < 1/300 ? 
5500 0,0035 0,2831 0,2866 0,0001 OK 0,0001 OK 
 
Tabella II.42 - Risultati della verifica agli spostamenti verticali 





Nel caso di comportamento strutturale non dissipativo la resistenza delle membrature e dei 
collegamenti deve essere valutata in accordo con le regole di cui al §4.2 delle NTC08, non 
essendo necessario soddisfare i requisiti di duttilità. Le verifiche sono state svolte per la 
colonna più sollecitata. 
Verifiche agli stati limite ultimi 
Verifica a compressione 
La forza di compressione di calcolo NEd deve rispettare la seguente condizione: 
NEd / Nc,Rd ≤ 1 
dove la resistenza di calcolo a compressione della sezione Nc,Rd vale: 
Nc,Rd = A fyk / γM0  per le sezioni di classe 1, 2 e 3 
Nc,Rd = Aeff fyk / γM0  per le sezioni di classe 4. 
Non è necessario dedurre l’area dei fori per i collegamenti bullonati o chiodati, purché in tutti 
i fori siano presenti gli elementi di collegamento e non siano presenti fori sovradimensionati o 
asolati. 
BLOCCO 1 




) γM0 Nc,Rd (kN)  
690,48 11840 355 1,05 4003,05 OK 
BLOCCO 2 




) γM0 Nc,Rd (kN)  
303,24 11840 355 1,05 4003,05 OK 
 
Tabella II.43 - Risultati della verifica a compressione 
 
Verifica a flessione monoassiale (retta) 
Il momento flettente di calcolo MEd deve rispettare la seguente condizione: 




MEd / Mc,Rd ≤ 1 
dove la resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd si valuta tenendo conto della 
presenza di eventuali fori in zona tesa per collegamenti bullonati o chiodati.  
La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd vale,per le sezioni di classe 1 e 2: 
Mc,Rd = Mpl,Rd = (Wpl⋅fyk) / γM0 
dove: 
Af è l’area della piattabanda lorda 
Af,net è l’area della piattabanda al netto dei fori 
ft è la resistenza ultima dell’acciaio 
BLOCCO 1 







]  [kNm] [kNm]  
90,36 182,99 602200 1283000 355 1,05 203,60 433,78 OK 
BLOCCO 2 







]  [kNm] [kNm]  
87,59 112,86 602200 1283000 355 1,05 203,60 433,78 OK 
 
Tabella II.44 - Risultati della verifica a flessione 
 
Verifica a taglio 
Il valore di calcolo dell’azione tagliante VEd deve rispettare la condizione: 
VEd / Vc,Rd ≤ 1 
dove la resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione vale: 
Vc,Rd = (Av⋅fyk)/(√3 ⋅γM0) 
dove Av è l'area resistente a taglio. 










]  [kN]  
108,57 41,78 3755 355 1,05 732,97 OK 
BLOCCO 2 





]  [kN]  
72,43 44,10 3755 355 1,05 732,97 OK 
 
Tabella II.45 - Risultati della verifica a taglio 
Verifica a flessione e taglio 
Se il taglio di calcolo VEd è inferiore a metà della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd 
VEd ≤ 0,5 Vc,Rd 
si può trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui 
l’instabilità per taglio riduca la resistenza a flessione della sezione, come nel nostro caso. 
BLOCCO 1 
VEd,x [kN] 0,5⋅Vc,Rd [kN] 
108,57 366,49 
VEd,y [kN] 0,5⋅Vc,Rd [kN] 
41,78 366,49 
BLOCCO 2 
VEd,x [kN] 0,5⋅Vc,Rd [kN] 
72,43 366,49 
VEd,y [kN] 0,5⋅Vc,Rd [kN] 
44,10 366,49 
 
Tabella II.46 - Risultati della verifica a flessione e taglio 
 
Verifica a presso flessione biassiale 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso 
flessione biassiale, la condizione di resistenza può essere valutata come: 
(My,Ed / MNy,Rd)2 + (Mx,Ed / MNx,Rd)5n ≤ 1 




con n ≥ 0,2 essendo n = NEd / Npl,Rd. Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche 
di classe 1 e 2, la verifica può essere condotta cautelativamente controllando che: 
(My,Ed/MNy,Rd) + (Mx,Ed/MNx,Rd) ≤ 1 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso 
flessione nel piano dell’anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a 
flessione retta può essere valutata come: 
MN,y,Rd = Mpl,y,Rd⋅(1-n) / (1- 0,5a) ≤ Mpl,y,Rd 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso 
flessione nel piano delle ali, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione 
retta può essere valutata come: 
MN,z,Rd = Mpl,z,Rd per n ≤ a 
Ms,t,uv = Mwx,t,uv ∙ y1 − z{|}~|}4 per n > a 
essendo Mpl,y,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano dell’anima, 
Mpl,z,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano delle ali, e posto: 
n = NEd / Npl.Rd 
a = (A - 2 b tf ) / A ≤ 0,5 
dove: 
A è l’area lorda della sezione 
b è la larghezza delle ali 
tf è lo spessore delle ali 
 
 





My,Ed [kNm] Mx,Ed [kNm] n a MN,y,Rd [kNm] MN,x,Rd [kNm]  
182,99 90,36 0,17 < 0,2 0,23 < 0,5 405,92 202,40  
(My,Ed/MN,y,Rd) + (Mx,Ed/MN,x,Rd) = 0,897 < 1 OK 
BLOCCO 2 
My,Ed [kNm] Mx,Ed [kNm] n a MN,y,Rd [kNm] MN,x,Rd [kNm]  
112,86 87,59 0,08 < 0,2 0,23 < 0,5 453,38 195,25  
(My,Ed/MN,y,Rd) + (Mx,Ed/MN,x,Rd) = 0,709 < 1 OK 
 
Tabella II.47 - Risultati della verifica a presso flessione biassiale 
 
Verifica di stabilità delle membrature - aste compresse 
La verifica di stabilità di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione trasversale sia 
uniformemente compressa. Deve essere: 
NEd / Nb,Rd ≤ 1 
dove: 
NEd è l’azione di compressione di calcolo 
Nb,Rd è la resistenza all’instabilità nell’asta compressa, data da: 
Nb,Rd = (χA fyk)/γM1 per le sezioni di classe 1, 2 e 3 
I coefficienti χ dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio impiegato; essi si desumono, 
in funzione di appropriati valori della snellezza adimensionale λ, dalla seguente formula: 
χ = 1/(Ф + (Ф2 – λ2)0,5) ≤ 1 
dove Φ = 0.5[1+  α
 
(λ − 0,2) + λ2], α è il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tabella II.48, 
e la snellezza adimensionale λ è pari a: 
λ = (A fyk / Ncr)0,5  per sezioni di classe 1,2 3 





Tabella II.48 - Curve d’instabilità per varie tipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi 
 
Ncr è il carico critico elastico basato sulle proprietà della sezione lorda e sulla lunghezza di 
libera inflessione l0 dell’asta, calcolato per la modalità di collasso per instabilità appropriata. 
Nel caso in cui λ sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di calcolo NEd sia 
inferiore a 0,04 Ncr, gli effetti legati ai fenomeni di instabilità per le aste compresse possono 
essere trascurati. 
BLOCCO 1 




] γM1 Ncr, y [N] λ'y Фy χy Nb,Rd, y [kN]  
690,48 11840 355 1,05 163396224,63 0,16 0,51 1,00 4003,05 OK 




] γM1 Ncr, x [N] λ'x Фx Χx Nb,Rd, x [kN]  
690,48 11840 355 1,05 56235899,03 0,27 0,56 0,96 3853,62 OK 
BLOCCO 2 




] γM1 Ncr, y [N] λ'y Фy χy Nb,Rd, y [kN]  
303,24 11840 355 1,05 163396224,63 0,16 0,51 1,00 4003,05 OK 




] γM1 Ncr, x [N] λ'x Фx Χx Nb,Rd, x [kN]  
303,24 11840 355 1,05 56235899,03 0,27 0,56 0,96 3853,62 OK 
 
Tabella II.49 - Risultati della verifica di stabilità 
 




Verifica di stabilità -membrature inflesse e compresse (Metodo A) 
Oltre alle verifiche di resistenza, per elementi pressoinflessi devono essere eseguite, quando 
rilevanti, anche verifiche di instabilità a pressoflessione. In assenza di più accurate 
valutazioni, si possono impiegare, in alternativa, i metodi A e B riportati nel seguito, o anche 
altri metodi ricavati da normative di comprovata validità (C4.2.4.1.3.3 circolare applicativa 
NTC08) 
Metodo A 
Nel caso di aste prismatiche soggette a compressione NEd e a momenti flettenti My,Ed e Mz,Ed 
agenti nei due piani principali di inerzia, in presenza di vincoli che impediscono gli 
spostamenti torsionali, si dovrà controllare che risulti: 
Nv ∙ γ~χB{ ∙ ffg ∙ A +
Mf,,v ∙ γ~
ffg ∙ Wf ∙ n1 − NvNhi,fo
+ Mt,,v ∙ γ~ffg ∙ Wt ∙ n1 − NvNhi,to
≤ 1 
dove: 
χmin   è il minimo fattore c relativo all’inflessione intorno agli assi principali 
   di inerzia 
Wy e Wz  sono i moduli resistenti elastici per le sezioni di classe 3 e i moduli 
   resistenti plastici per le sezioni di classe 1 e 2 
Ncr,y e Ncr,z  sono i carichi critici euleriani relativi all’inflessione intorno agli assi 
   principali di inerzia 
Myeq,Ed e Mzeq,Ed sono i valori equivalenti dei momenti flettenti da considerare nella 
   verifica 
 
Nel caso di asta vincolata agli estremi, soggetta a momento flettente variabile linearmente tra i 
valori di estremità Ma e Mb, |Ma|≥|Mb|, (Figura II.24), si può assumere per Meq,Ed il seguente 
valore: 
Meq,Ed = 0,6⋅Ma − 0,4⋅Mb ≥ 0,4⋅Ma 





Figura II.24 - Trave soggetta a momenti di estremità 
 
BLOCCO 1 BLOCCO 2 
Colonna 141 Colonna 195 
Ma [kNm] 182,99 Ma [kNm] 112,86 
Mb [kNm] 175,86 Mb [kNm] 47,08 
Meq,y [kNm] 39,45 < 73,20 Meq,y [kNm] 48,89 > 45,15 
Colonna 154 Colonna 195 
Ma [kNm] 84,43 Ma [kNm] 77,19 
Mb [kNm] 72,44 Mb [kNm] 54,50 
Meq,x [kNm] 21,68 < 33,77 Meq,x [kNm] 24,51 < 30,88 
 
Tabella II.50 - Momenti equivalenti 
 
BLOCCO 1 











] [mm] [kN] 
690,48 39,45 11840 1283000 355 1,05 210000 149200000 1375 163396,22 
N,Ed Meq,x A Wpl,x fyk γM1 E Jx l0 Ncr,x 
690,48 21,68 11840 602200 355 1,05 210000 51350000 1650 39052,71 
(NEd⋅γM1)/(χmin⋅A⋅fyk)+(My,eq,Ed⋅γM1)/(fyk⋅Wpl,y⋅(1-(Ned/Ncr,y))+(Mx,eq,Ed⋅γM1)/(fyk⋅Wpl,x⋅(1-(Ned/Ncr,x)) = 0,18 < 1          
OK 
BLOCCO 2 
N,Ed Meq,y A Wpl,y fyk γM1 E Jy l0 Ncr,y 
303,24 45,15 11840 1283000 355 1,05 210000 149200000 1375 163396,22 
N,Ed Meq,x A Wpl,x fyk γM1 E Jx l0 Ncr,x 
303,24 24,51 11840 602200 355 1,05 210000 51350000 1375 56235,90 
(NEd⋅γM1)/(χmin⋅A⋅fyk)+(My,eq,Ed⋅γM1)/(fyk⋅Wpl,y⋅(1-(Ned/Ncr,y))+(Mx,eq,Ed⋅γM1)/(fyk⋅Wpl,x⋅(1-(Ned/Ncr,x)) = 0,08 < 1          
OK 
 
Tabella II.51 - Risultati della verifica di stabilità 
 




Verifiche agli stati limite di esercizio 
Spostamenti laterali 
Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommità delle colonne per le combinazioni 
caratteristiche delle azioni devono generalmente limitarsi ad una frazione dell’altezza della 
colonna e dell’altezza complessiva dell’edificio da valutarsi in funzione degli effetti sugli 
elementi portati, della qualità del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali 
implicazioni di una eccessiva deformabilità sul valore dei carichi agenti. 
In assenza di più precise indicazioni si possono adottare i limiti per gli spostamenti orizzontali 
indicati in Tabella II.52 (∆ spostamento in sommità; δ spostamento relativo di piano - Figura 
II.25). 
 
Tabella II.52 - Limiti di deformabilità per costruzioni ordinarie soggette ad azioni orizzontali 
 
 
Figura II.25 - Definizione degli spostamenti orizzontali per le verifiche in esercizio 
 
Di seguito si riportano i risultati ottenuti: 






Δx Δy δx δy H h Δx/H Δy/H 1/500 δx/h δy/h 1/300 
0,0013 0,0038 0,0010 0,0024 6,05 3,30 0,0002 0,0006 0,002 0,0003 0,0007 0,003 
IMPALCATO 1 
δx δy h δx/h δy/h 1/300 
0,0003 0,0014 2,75 0,0001 0,0005 0,003 
BLOCCO 2 
IMPALCATO 1 
δx δy h δx/h δy/h 1/300 
0,0002 0,0004 2,75 0,0001 0,0001 0,003 
 
Tabella II.53 - Risultati delle verifiche agli spostamenti laterali 
 
II.2.4 Giunti 
I collegamenti sono stati progettati con le sollecitazioni derivanti dall'analisi del BLOCCO 1 e 
sono stati poi verificati per le azioni del BLOCCO 2, in modo tale da prevedere un unico tipo 
di collegamento. 
II.2.4.1 Giunto trave - colonna 
La resistenza di calcolo a taglio dei bulloni e dei chiodi Fv,Rd, per ogni piano di taglio che 
interessa il gambo dell’elemento di connessione, può essere assunta pari a (§4.2.8.1.1 
NTC08): 
Fv,Rd = 0,5 ftb Ares / γM2  per bulloni classe 6.8 e 10.9 
Fv,Rd = 0,6 ftb Ares / γM2  per  bulloni classe 4.6, 5.6 e 8.8 
dove: 
Ares è l’area resistente della vite del bullone 
γM2 è il fattore parziale che per i bulloni vale 1,25 (Tabella II.54) 





Tabella II.54 - Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni 
 
La resistenza di calcolo a rifollamento Fb,Rd del piatto dell’unione, bullonata o chiodata, può 
essere assunta pari a: 
Fb,Rd = k α ftk d t / γM2 
dove: 
d è il diametro nominale del gambo del bullone 
t è lo spessore della piastra collegata 
ftk è la resistenza a rottura del materiale della piastra collegata 
α = min {e1/(3 d0) ; ftb/ft; 1}  per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato 
k = min {2,8 e2/d0 – 1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico 
          applicato 
 
essendo e1 , e2 , p1 e p2 indicati in Figura II.26 e d0 il diametro nominale del foro di 
alloggiamento del bullone. 
La resistenza complessiva della singola unione a taglio è perciò data da min (Fv,Rd; Fb,Rd). 





Figura II.26 - Disposizione dei fori per le realizzazione di unioni bullonate o chiodate 
 
La posizione dei fori per le unioni bullonate o chiodate deve rispettare le limitazioni 
presentate nella Tabella II.55, che fa riferimento agli schemi di unione riportati nella Figura 
II.26. I fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1 
mm, per bulloni sino a 20 mm di diametro, e di 1,5mm per bulloni di diametro maggiore di 20 
mm. 
 
Tabella II.55 - Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate 
 





Figura II.27 - Forze agenti sul giunto 
 
Il giunto è stato dimensionato con le azioni massime provenienti dall'analisi. Il momento è 
stato affidato ai bulloni d'ala mentre il taglio è stato affidato ai bulloni d'anima. 
Bulloni d'ala 
Azione normale sulla singola ala:  Nf = MEd/(h - tf) 
Azione sulla singola sezione del bullone: Vb,v = Nf/(nb⋅nv,b) 
dove: 
nb = numero di bulloni su un coprigiunto d'ala 
nv,b = numero di piani di taglio 
Bulloni d'anima 
Azione verticale dovuta al taglio:   Vv,y = VEd /(nb⋅nv,b) 
Momento torcente di metà coprigiunto:  T = V⋅f/2 
Azione orizzontale dovuta al momento torcente: VT,x MAX = Ty,MAX /(nv,b⋅∑ (xB4 + yB4{B~ )) 
Azione verticale dovuta al momento torcente: VT,y MAX = Tx,MAX /(nv,b⋅∑ (xB4 + yB4{B~ )) 
Risultante su ogni sezione resistente:  Rb,v = l(V\, r)4+ (V,f + V\,f r)4 




Colonna - Trave principale (HE220B) 
 
Figura II.28 - Giunto colonna - trave principale 
 
Sono stati utilizzati bulloni M14 classe 10.9. 
PIASTRA DEL COPRIGIUNTO D'ALA 
e1 [mm] e2 [mm] P1 [mm] P2 [mm] 
30 55 55 110 
 
Tabella II.56 - Posizione dei fori per la piastra del coprigiunto d'ala 
 
 








Bulloni coprigiunto d'ala: 
MEd [kNm] 216,43  ftb [N/mm
2
] 1000  d [mm] 14 
h [mm] 220  Ares [mm
2
] 115  t [mm] 15 
tf [mm] 16  γM2 1,25  ftk [N/mm2] 510 
Nf [kN] 1060,42  Fv,Rd [kN] 46,00  k 2,5 
nb 12     α 0,67 
nv,b 2     Fb,Rd [kN] 142,80 
Vb,v [kN] 44,20       
 
Tabella II.57 - Verifica dei bulloni per la piastra del coprigiunto d'ala 
 
PIASTRA DEL COPRIGIUNTO D'ANIMA 
e1 [mm] e2 [mm] P1 [mm] P2 [mm] 
30 28 55 45 
 
Tabella II.58 - Posizione dei fori per la piastra del coprigiunto d'anima 
 
 
Figura II.30 - Piastra coprigiunto d'anima - giunto colonna-trave principale 
 
Bulloni coprigiunto d'anima: 
VEd [kN] 210,30  ftb [N/mm
2
] 1000  d [mm] 14 
nb 6  Ares [mm
2
] 115  t [mm] 10 
nv,b 2  γM2 1,25  ftk [N/mm2] 510 
VV,y [kN] 17,53  Fv,Rd [kN] 46,00  k 2,50 
f [mm] 113     α 0,67 
T [kNm] 11,88     Fb,Rd [kN] 95,20 
VTx,MAX [kN] 2,46       
VTy,MAX [kN] 15,06       
Rb,v [kN] 32,68       
 
Tabella II.59 - Verifica dei bulloni per la piastra del coprigiunto d'anima 
 




Colonna - Trave secondaria (HE140A) 
 
Figura II.31 - Giunto colonna-trave - secondaria 
 
Sono stati utilizzati bulloni M14 classe 10.9. 
PIASTRA DEL COPRIGIUNTO D'ALA 
e1 [mm] e2 [mm] P1 [mm] P2 [mm] 
20 33 45 75 
 
Tabella II. 60 - Posizione dei fori per la piastra del coprigiunto d'ala 
 
 








Bulloni coprigiunto d'ala: 
MEd [kNm] 36,80  ftb [N/mm
2
] 1000  d [mm] 14 
h [mm] 113  Ares [mm
2
] 115  t [mm] 10 
tf [mm] 8,5  γM2 1,25  ftk [N/mm2] 510 
Nf [kN] 295,56  Fv,Rd [kN] 46,00  k 2,50 
nb 8     α 0,44 
nv,b 1     Fb,Rd [kN] 63,47 
Vb,v [kN] 36,94       
 
Tabella II.61 - Verifica dei bulloni per la piastra del coprigiunto d'ala 
 
PIASTRA DEL COPRIGIUNTO D'ANIMA 
e1 [mm] e2 [mm] P1 [mm] P2 [mm] 
20 21 45 38 
 
Tabella II.62 - Posizione dei fori per la piastra del coprigiunto d'anima 
 
 
Figura II.33 - Piastra coprigiunto d'anima - giunto colonna-trave secondaria 
 
Bulloni coprigiunto d'anima: 
VEd [kN] 21,22  ftb [N/mm
2
] 1000  d [mm] 14 
nb 4  Ares [mm
2
] 115  t [mm] 5 
nv,b 2  γM2 1,25  ftk [N/mm2] 510 
NV,y [kN] 2,65  Fv,Rd [kN] 46,00  K 2,22 
f [mm] 113     α 0,44 
T [kNm] 1,20     Fb,Rd [kN] 28,18 
VTx,MAX [kN] 1,03       
VTy,MAX [kN] 3,70       
Rb,v [kN] 6,43       
 
Tabella II.63 - Verifica dei bulloni per la piastra del coprigiunto d'anima 
 




I giunti così progettati sono verificati anche per le azioni massime sollecitanti le membrature 
del BLOCCO 2 essendo queste minori rispetto alle azioni con le quali sono state effettuate le 
verifiche di cui sopra. 
II.2.4.2 Giunto colonna - fondazione 
Il giunto di base è stato realizzato mediante una piastra in acciaio saldata alla colonna con 
saldature a piena penetrazione e 12 tirafondi M22 classe 10.9. Di seguito si riporta lo schema 
del giunto. 
 
Figura II.34 - Giunto di fondazione 
 




Per la verifica del giunto sono state considerate tre combinazioni di carico, ovvero quella con 
Nmax, con Mx,max e con My,max. Di seguito si riportano i valori delle azioni trasmesse alla 
fondazione dalla colonna sovrastante per ciascuna combinazione di carico analizzata. 
Combinazione 1 : Nmax 
Nmax = 690,48 kN (colonna: 162;combinazione: fondamentale Qk 3 dominante) 
Vx = 0,46 kN  
Vy = 0,04 kN  
Mx = 0,12 kNm  
My = 1,26 kNm 
 
Combinazione 2 : Mx,max 
Mx,max = 90,35 kNm (colonna: 154;combinazione: SISMA Y(++)) 
N = 235,71 kN  
Vx = 52,68 kN  
Vy = 38,03 kN  
My = 84,43 kNm  
 
Combinazione 3 : My,max 
My,max = 182,99 kNm (colonna: 141;combinazione: SISMA X(++)) 
N = 124,04 kN  
Vx = 102,57 kN  
Vy = 8,16 kN  
Mx = 17,05 kNm 
Verifica della pressione di contatto piastra - plinto 
La seguente verifica è stata svolta mediante l'utilizzo del programma "VcaSlu - Gelfi" con il 
metodo n. Di seguito si riportano i risultati. 





Cls: C25/30  σc,adm = 9,75 N/mm2 
Acciaio: S355  σs,adm = 255 N/mm2 
Caratteristiche della piastra di base: 
l = 460 mm (lato) 
t = 30 mm (spessore) 
 
Affinché la verifica sia soddisfatta deve risultare che le tensioni agenti sul calcestruzzo e sui 
tirafondi siano minori delle tensioni ammissibili. 
 
Figura II.35 – Verifica della pressione di contatto piastra – plinto caso con Nmax 
 





Figura II.36 – Verifica della pressione di contatto piastra – plinto caso con Mx,max 
 
 
Figura II.37 – Verifica della pressione di contatto piastra – plinto caso con My,max 
 
La verifica risulta soddisfatta in ognuno dei tre casi di carico. 




Per le successive verifiche saranno considerati solo i casi con Mx MAX e My MAX in quanto più 
gravosi. 
Verifica dello spessore della piastra di base 
La verifica della piastra di base è stata effettuata assumendo come schema un sistema formato 
da una mensola "1" e da una trave "2" doppiamente incastrata ed ortogonale alla mensola. Si 
ipotizza uno spessore della piastra pari a t = 30mm. Le travi sono caricate con il volume del 
solido delle pressioni del calcestruzzo a base trapezoidale. Noto σa si ricava σb tramite la 
proporzione: 
σa: x = σb:(x - b) 
Noto σb si ricavano i valori dei carichi q e q': 
q = σb⋅L2 
q' = σb⋅L1 
 
Caso con Mx MAX 
 
 
Figura II.38 - Schema di calcolo (trave + mensola) della piastra di base caso con Mx,max 
 






Figura II.39 - Schema di calcolo (mensola) della piastra di base con Mx,max 
 
q = σb⋅L2 = 6,890⋅243 = 1674,28 N/mm 
Mmax = qL12/2 = 1259200 Nmm (nell'incastro) 
L1 = 95 mm 
L2 = 243 mm 
 
La tensione sulla piastra e data da: 
σ ≤ Mmax/Wel = Mmax/(1/6⋅L2⋅t2) 
σ = σadm = 215,75 N/mm2 (acciaio S355) 
tmin = ((6⋅Mmax)/(σadm⋅L2))0,5 = 12 mm ≤ 30 mm  VERIFICATO 
 
Trave doppiamente incastrata: 
 
Figura II.40 - Schema di calcolo (trave doppiamente incastrata) della piastra di base con Mx,max 
 
q' = σb⋅L1 = 6.890⋅95 = 654,55 N/mm 
Mmax = q'L22/12 = 3220900 Nmm (nell'incastro) 
L2 = 243 mm 
L1 = 95 mm 
 
La tensione sulla piastra e data da: 




σ ≤ Mmax/Wel = Mmax/(1/6⋅L1⋅t2) 
σ = σadm = 215,75 N/mm2 (acciaio S355) 
tmin = ((6⋅Mmax)/(σadm⋅L1))0,5 = 30 mm ≤ 30 mm  VERIFICATO 
 
Caso con My MAX 
 
 












Figura II.42 - Schema di calcolo (mensola) della piastra di base con My,max 
 
q = σb⋅L2 = 6,190⋅135 =835,68 N/mm 
Mmax = qL12/2 = 827392 Nmm (nell'incastro) 
L1 = 109 mm 
L2 = 135 mm 
 
La tensione sulla piastra e data da: 
σ ≤ Mmax/Wel = Mmax/(1/6⋅L2⋅t2) 
σ = σadm = 215,75 N/mm2 (acciaio S355) 
tmin = ((6⋅Mmax)/(σadm⋅L2))0,5 = 13 mm ≤ 30 mm  VERIFICATO 
 
Trave doppiamente incastrata: 
 
Figura II.43 - Schema di calcolo (trave doppiamente incastrata) della piastra di base con My,max 
 
q' = σb⋅L1 = 6,190⋅109 = 674,73 N/mm 
Mmax = q'L22/12 = 1024752 Nmm (nell'incastro) 
L2 = 135 mm 
L1 = 109 mm 
 




La tensione sulla piastra e data da: 
σ ≤ Mmax/Wel = Mmax/(1/6⋅L1⋅t2) 
σ = σadm = 215,75 N/mm2 (acciaio S355) 
tmin = ((6⋅Mmax)/(σadm⋅L1))0,5 = 16 mm ≤ 30 mm  VERIFICATO 
Verifica a sfilamento dei tirafondi 
Per questa verifica si fa riferimento al §4.2.8.1.1 delle NTC08. I tirafondi sono stati 
considerati come bulloni. La resistenza di calcolo a trazione degli elementi di connessione 
Ft,Rd può essere assunta pari a: 
Ft,Rd = 0,9 ftb Ares / γM2 
Affinché la verifica sia soddisfatta deve risultare che la resistenza di calcolo a trazione dei 
tirafondi Ft,Rd sia maggiore dello sforzo massimo di trazione agente sui tirafondi. 
Lo sforzo di trazione massimo agente è dato da: 
Nb,max = σs,max⋅ARES = 117,9⋅303 = 35724 N (Caso Mx, MAX) 
Nb,max = σs,max⋅ARES = 180,5⋅303 = 54692 N (Caso My, MAX) 
 
La resistenza a trazione del singolo tirafondo vale: 
Ft,Rd = 0,9⋅1000⋅303/1,25 = 218160 N > Nb,max   VERIFICATO 
con: 
ftb = 1000 N/mm2 
ARES = 303 mm2 
γM2 = 1,25 




Verifica a punzonamento della piastra di base 
Per questa verifica si fa riferimento al §4.2.8.1.1 delle NTC08. I tirafondi sono stati 
considerati come bulloni. 
La resistenza a punzonamento del piatto è: 
Bp,Rd = 0,6 pi dm tp ftk / γM2 
dove: 
dm è il minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullone 
tp è lo spessore del piatto 
ftk è la tensione di rottura dell’acciaio del piatto 
La resistenza della singola unione a trazione è ottenuta come min(Bp,Rd; Ft,Rd). 
Nel caso in esame risulta che: 
Bp,Rd = 737925 N > Ft,Rd  VERIFICATO 
con: 
dm = 32 mm 
tp = 30 mm 
ftk = 510 N/mm2 
γM2 = 1,25 
 
Poiché la resistenza della singola unione a trazione è ottenuta come min(Bp,Rd; Ft,Rd), la 
verifica risulta soddisfatta essendo Bp,Rd > Ft,Rd > Nb,max. 
Lunghezza dei tirafondi 
Il tirafondo annegato nel getto trasmette per aderenza le azioni alle fondazioni. La sua portata 
può essere espressa con la formula seguente (per tirafondo con ancoraggio dritto): 





Lmin = (Fb·(1+Ф/a)2)/(π·Ф·fbd) 
Nel nostro caso si ha che: 
Nb = 77265 N 
Ф = 22 mm 
a = 50 mm 
La tensione ultima di aderenza fbd è stata calcolata nel modo seguente: 
fbd = fbk/γc = 8,97 N/mm2 
dove: 
γc = 1,5 
fbk = 2,25·η·fctk = 13,46 N/mm2 
η = 1 per Ф ≤ 32 mm 
fctk = 0,7·fck2/3 = 5,98 N/mm2  per classi < C50/60 
 
Quindi: 
Lmin = (77265·(1 + 0,44)2)/( π·22·8,97) = 148,71 mm 
Si utilizzano tirafondi di lunghezza L = 600 mm. 
 
Figura II.44 - Schema di calcolo lunghezza di ancoraggio dei tirafondi 




Verifica delle nervature 
 
Figura II.45 - Sollecitazioni agenti sulla piastra di base 
 
hn = 155 mm (altezza nervature) 
tn = 10 mm (spessore nervature) 
 
Azioni sulle nervature dovute alla pressione del calcestruzzo: 
 
Figura II.46 - Schema di calcolo delle azioni agenti sulle nervature 
 
Si considera una distribuzione rettangolare. 
C= σc,max⋅x⋅L (risultante delle compressioni) 
Mcomp = C⋅x/2 (momento dovuto alle compressioni) 
 




Azioni sulle nervature dovute al tiro dei bulloni: 
 
Figura II.47 - Schema di calcolo azioni agenti sulle nervature 
 
Nb = σs,max⋅ARES (sforzo di trazione massimo agente nei tirafondi) 




Figura II.48 - Schema di verifica delle nervature 
 
Si valutano il massimo momento ed il massimo taglio che sollecitano la nervatura: 
Mmax = max (Mcomp;Mteso) 
Vmax = max (C; nbNb) 
 




Dopodiché si procede alla verifica della sezione nervata: 
− Momento statico rispetto al lembo inferiore della piastra di base: 
Sx = L⋅t⋅⋅t/2 + [tn⋅hn⋅(hn/2 + t)] 
− Posizione del baricentro: 
xG = L/2 
yG = Sx/Atot 
− Momento d'inerzia rispetto all'asse baricentrico x-x: 
Jx = 1/12⋅L⋅t3 + η2⋅L⋅t + [(1/12⋅tn⋅hn3) + ((t + hn/2) - yG)2⋅tn⋅hn] 
η = (yG - t/2) 
− Modulo di resistenza massimo: 
Wx = Jx/[(t + hn) - yG] 
− Tensioni normali agenti sulla nervatura: 
σ = Mmax/Wx ≤ σs,adm  con σs,adm = 215,75 N/mm2 
− Tensioni tangenziali agenti sulla nervatura: 
τmed = Vmax/Anerv ≤ τadm = σs,adm/√3 = 124,56 N/mm2 
Deve verificare (in ogni sezione) la tensione ideale: 
σid = _σ4 +  3τ4 ≤ σs,adm 
Di seguito si riportano i risultati ottenuti: 
 




Caso Mx, MAX: 
C η Mcomp Mteso Mmax Vmax Sx yG Jx Wx σ τ 






) --- --- 
344,36 16,97 16,36 6,43 16,36 344,36 540250 31,97 28900415 188851 86,61 111,08 
 
Tabella II.64 – Risultati della verifica delle nervature caso con Mx,max 
 
σid = _86,614 +  333,244 = 210,99 N/mm2 ≤ σs,adm (=215,75 N/mm2) 
Caso My, MAX: 
C η Mcomp Mteso Mmax Vmax Sx yG Jx Wx σ τ 






) --- --- 
426,19 23,31 23,23 12,91 23,23 426,19 706875 38,31 40103742 273396,7 84,96 91,65 
 
Tabella II.65 – Risultati della verifica delle nervature caso con My,max 
 
σid = _84,964 +  274,954 = 180,05N/mm2 ≤ σs,adm (=215,75 N/mm2) 
Poiché in entrambi i casi la tensione σid risulta minore della tensione ammissibile la verifica è 
soddisfatta. 
Verifica del tacco 
Il tacco è stato realizzato con un profilo HE160B saldato al di sotto della piastra di base 
mediante saldatura a piena penetrazione. Di seguito si riportano le dimensioni del profilo. 
 
Figura II.49 – Sezione del tacco 




H = 160 mm 
B = 160 mm 
tw = 8 mm 
tf = 13 mm 
r = 15 mm 
ht = 200 mm 
hw = 134 mm 
 
Come azioni sollecitanti sono stati considerati i tagli massimi derivanti dalle combinazioni di 
azioni utilizzate per il dimensionamento e la verifica del giunto di fondazione: 
Vx,max = 108,57 kN 
Vy,max = 38,03 kN 
Il taglio agente in direzione x è stato affidato all'anima del profilo, mentre il taglio agente 
lungo la direzione y è stato affidato alle ali. 
Verifica in direzione x 
τw = VEd,x/(tw⋅ht) ≤ fyk/γM0 
σc = VEd,x/(b⋅ht) ≤ fcd/γM0 
 
con: 
fyk = 355 N/mm2 
fcd = 14,17 N/mm2 
γM0 = 1,05 
 
Verifica in direzione y 
τw = VEd,y/(2⋅tf⋅ht) ≤ fyk/γM0 
σc = VEd,y/(hw⋅ht) ≤ fcd/γM0 






fyk = 355 N/mm2 
fcd = 14,17 N/mm2 
γM0 = 1,05 
 
Di seguito si riportano i risultati delle verifiche. 
VEd,x [kN] τw [kN/mm
2
] fyk/γM0 [kN/mm2] σc [kN/mm2] fcd/γM0 [kN/mm2] 
108,57 67,86 338,10 3,39 13,50 
 
VEd,y [[kN] τw [kN/mm
2
] fyk/γM0 [kN/mm2] σc [kN/mm2] fcd/γM0 [kN/mm2] 
38,03 7,31 338,10 1,42 13,50 
 
Tabella II.66 – Risultati della verifica del tacco 
 
Verifica delle saldature 
Tutte le saldature sono a piena penetrazione, pertanto non necessitano di alcuna verifica; I 
collegamenti testa a testa, a T e a croce a piena penetrazione sono generalmente realizzati con 
materiali d’apporto aventi resistenza uguale o maggiore a quella degli elementi collegati. 
Pertanto la resistenza di calcolo dei collegamenti a piena penetrazione si assume uguale alla 
resistenza di progetto del più debole tra gli elementi connessi. Una saldatura a piena 
penetrazione è caratterizzata dalla piena fusione del metallo di base attraverso tutto lo 
spessore dell’elemento da unire con il materiale di apporto (§4.2.8.2.1 NTC08). 
 




II.3 Struttura in cemento armato 
II.3.1 Predimensionamento 
II.3.1.1 Solaio 
Il solaio del primo impalcato è un solaio PLASTBAU, identico a quello utilizzato per la parte 
di struttura in acciaio. 
Di seguito si riporta la stratigrafia del solaio e l'analisi dei carichi: 
 
Figura II.50 – Stratigrafia del solaio del piano primo 
 
1. Intonaco interno 
2. Solaio Plastbau  
3. Massetto porta impianti 
4. Isolamento acustico 
5. Massetto di allettamento 
6. Pavimentazione 
STRATO SPESSORE (cm) MATERIALE PESO UNITARIO PESO (kN/m2) 
1 1,5 Intonaco 18,0 kN/m3 0,27 
2 26 Solaio Plastbau / 2,04 
3 7 Cls alleggerito 400 kg/m3 0,27 
4 / / / / 
5 5 Cls alleggerito 400 kg/m3 0,20 
6 1,5 Gres porcellanato 20 kg/m3 0,02 
 41   2,98 
 
Tabella II.67 – Predimensionamento del solaio del piano primo 




Il solaio del piano terra è costituito da un vespaio areato realizzato con gli igloo (CUPOLEX). 
Per il dimensionamento si è utilizzata la tabella presente sul sito della ditta produttrice e di 
seguito riportata. Per restare a favore di sicurezza sia lo spessore della soletta che l'armatura 
sono state aumentate. 
 
 
Di seguito si riporta lo schema del solaio. 





Figura II.51 – Stratigrafia del solaio del piano terra 
 
1. Magrone 
2. Igloo CUPOLEX 
3. Soletta 
4. Massetto porta impianti 
5. Pavimentazione 
 
STRATO SPESSORE (cm) MATERIALE PESO UNITARIO PESO (kN/m2) 
1 10 Cls alleggerito 400 kg/m3 0,39 
2 45 Polipropilene 1,65 kg l'uno 0,05 
3 10 Cls C25/30 2500 kg/m3 2,45 
4 7 Cls alleggerito 400 kg/m3 0,27 
5 3 Gres porcellanato 20 kg/m3 0,01 
 75   3,17 
 
Tabella II.68 – Predimensionamento del solaio del piano terra 
 
II.3.1.2 Tramezzi 
Per gli orizzontamenti degli edifici di abitazioni ed uffici, il peso proprio di elementi divisori 
interni potrà essere ragguagliato ad un carico permanente portato uniformemente distribuito 
g2k, purché vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurare una adeguata ripartizione 
del carico. Il carico uniformemente distribuito g2k sopra definito dipende dal peso proprio per 
unità di lunghezza G2k delle partizioni nel modo seguente: 




- per elementi divisori con  G2 ≤1,00 kN/m:  g2 = 0,40 kN/m 
- per elementi divisori con  1,00 < G2 ≤ 2,00 kN/m: g2 = 0,80 kN/m 
- per elementi divisori con  2,00 < G2 ≤ 3,00 kN/m: g2 =1,20 kN/m 
- per elementi divisori con  3,00 < G2 ≤ 4,00 kN/m: g2 =1,60 kN/m 
- per elementi divisori con  4,00 < G2 ≤ 5,00 kN/m: g2 = 2,00 kN/m 
Nel caso in esame si è scelto di considerare elementi divisori con G2 compreso tra 4,00 e 5,00 
kN/m per andare a favore di sicurezza. 
II.3.1.3 Tamponamenti 
I tamponamenti sono costituiti da pannelli in muratura con le seguenti caratteristiche: 
spessore = 30 cm 
peso = 4,71 kN/m2 
II.3.1.4 Travi  
Travi principali: 
B = 30 cm 
H = L/12 = 600/12 = 50 cm 
 
Travi secondarie: 
B = 30 cm 
H = L/12 = 650/12 = 40 cm 
II.3.1.5 Pilastri 
I pilastri sono quadrati ed hanno il lato pari a 50 cm. Le dimensioni sono state scelte in modo 
che le colonne in acciaio del piano superiore possano ancorarsi nel pilastro in cemento 
armato. 




II.3.1.6 Carichi provenienti dalla struttura in acciaio 
La struttura in acciaio scarica il peso sulla struttura in c.a. tramite le colonne. Il suo peso 
perciò è stato considerato come carico concentrato sui pilastri in c.a.. I vari carichi sono stati 
calcolati considerando l'area di influenza di ciascuna colonna. 
Di seguito si riporta uno schema dei pilastri con le rispettive aree di influenza ed i rispettivi 
carichi trasmessi. La parte tratteggiata è a due piani. 
 











G2    
[kN] 
1,47,50 6,60 4,13 24,75 44,69 68,31 
8,9,12,36,51,58,61,62,64 6,60 4,13 --- 22,09 34,16 
2,3,48,49 13,20 8,25 49,50 82,55 136,62 
5,6,7,10,11,29,59,60,63 13,20 8,25 --- 41,02 68,31 
14,15,26,27,38,39 26,40 16,50 99,00 151,19 194,04 
30,35,52 19,80 12,38 --- 58,51 102,47 
4 6,60 4,13 49,50 63,62 102,47 
16 13,20 8,25 99,00 115,43 204,93 
28 13,20 8,25 74,25 98,60 170,78 
17,18,19,22,23,31,34,42,45,53,56 26,40 16,50 --- 75,34 97,02 
13,25,37,40 13,20 8,25 49,50 79,67 136,62 
20,21,24,32,33,41,43,44,46,54,55,57 13,20 8,25 --- 39,58 68,31 
 
Tabella II.69 – Carichi della struttura in acciaio 




II.3.2 Impostazione del modello  
Il modello della struttura è stato realizzato con il programma "SAP2000". La struttura è stata 
caricata secondo quanto prescritto dalle NTC08; i carichi sono stati combinati considerando 
una distribuzione "a scacchiera" e sono stati ripartiti sulle travi.  
Per quanto riguarda l'azione sismica è stata svolta un'analisi lineare dinamica (modale) 
caricando gli spettri ottenuti con il programma "Spettri-NTC". 
II.3.2.1 Combinazioni di carico 
I carichi sono stati combinati secondo quanto prescritto dal §2.5.3 NTC08 considerando una 







Figura II.53 – Distribuzione a scacchiera dei carichi variabili 
 
Le azioni di calcolo sollecitanti sono determinate considerando le seguenti combinazioni di 
carico (§2.5.3 delle NTC08): 
- Combinazione fondamentale, generalmente impiegata per gli stati limite ultimi (SLU) 
γG1⋅G1 + γG2⋅G2 + γP⋅P + γQ1⋅Qk1 + γQ2⋅ψ02⋅Qk2 + γQ3⋅ψ03⋅Qk3 + … 




- Combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di 
esercizio (SLE) irreversibili, da utilizzarsi nelle verifiche alle tensioni ammissibili di 
cui al § 2.7 
G1 + G2 + P + Qk1 + ψ02⋅Qk2 + ψ03⋅Qk3+ … 
- Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) 
reversibili 
G1 + G2 +P+ ψ11⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + ψ23⋅Qk3 + …  
- Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo 
termine 
G1 + G2 + P + ψ21⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + ψ23⋅Qk3 + … 
- Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi 
all’azione sismica  
Ex ± Mx + 0,3Ey ± 0,3My + G1 + G2 + P + ψ21⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + … 
Ey ± My + 0,3Ex ± 0,3Mx + G1 + G2 + P + ψ21⋅Qk1 + ψ22⋅Qk2 + … 
I valori dei coefficienti di combinazione e dei coefficienti parziali di sicurezza sono riportati 
di seguito. Poiché nell'edificio sono presenti tre tipi di categorie/azioni variabili (Uffici, 
Ambienti suscettibili ad affollamento, Rimesse e parcheggi) nelle combinazioni è stato 
considerato il coefficiente parziale maggiore.  
 
Tabella II.70 – Valori dei coefficienti di combinazione 





Tabella II.71 – Coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni nelle verifiche SLU 
 
II.3.2.2 Eccentricità accidentali 
Per gli edifici, gli effetti della eccentricità accidentale del centro di massa possono essere 
determinati mediante l’applicazione di carichi statici costituiti da momenti torcenti di valore 
pari alla risultante orizzontale della forza agente al piano, determinata come al §7.3.3.2 
NTC08 (analisi lineare statica), moltiplicata per l’eccentricità accidentale del baricentro delle 
masse rispetto alla sua posizione di calcolo, determinata come al §7.2.6 NTC08 di seguito 
riportato: 
“Per tenere conto della variabilità spaziale del moto sismico, nonché di eventuali incertezze 
nella localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una eccentricità 
accidentale rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. Per i soli edifici ed in 
assenza di più accurate determinazioni l’eccentricità accidentale in ogni direzione non può 
essere considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata 
perpendicolarmente alla direzione di applicazione dell’azione sismica. Detta eccentricità è 
assunta costante, per entità e direzione, su tutti gli orizzontamenti.” 
Poiché vale l’ipotesi di solaio infinitamente rigido, i momenti possono essere applicati in un 
punto qualsiasi del piano. 











Wtamponamenti Wtotale zi 
 
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [m] 
1 3769,92 1530,00 1006,50 1546,88 3279,57 11132,87 3,30 
        
T1 0,184s 
      
Sd(T1)  0,25 
      
Fh 2795,37 
      
∑zjWj 36738,46 
      
        
F1 [Kn] 2795,37 
 IMPALCATO 1 
Mtx[kNm] 10901,94 
  
ex [m] 1,37 
 
Mty [kNm] 3843,63 
  
ey [m] 3,90 
  
 
Tabella II.72 – Valori dei momenti torcenti 
 
II.3.2.3 Modi di vibrare significativi 
Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. È opportuno a tal 
riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% e comunque un 
numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%. 
Si riporta di seguito la tabella con i modi di vibrare significativi. 
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios         
OutputCase StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY 
Text Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless 
MODAL Mode 1 0,420624 0,000004962 0,93251 0,000004962 0,93251 
MODAL Mode 2 0,397628 0,00025 0,06749 0,00026 0,99999 
MODAL Mode 3 0,376235 0,99974 0,000003845 1 1 
 




Le costruzioni devono avere, quanto più possibile, struttura iperstatica caratterizzata da 
regolarità in pianta e in altezza. Se necessario ciò può essere conseguito suddividendo la 
struttura, mediante giunti, in unità tra loro dinamicamente indipendenti. 




Per quanto riguarda gli edifici, una costruzione è regolare in pianta se tutte le seguenti 
condizioni sono rispettate: 
a) la configurazione in pianta è compatta e approssimativamente simmetrica rispetto a due 
direzioni ortogonali, in relazione alla distribuzione di masse e rigidezze; 
b) il rapporto tra i lati di un rettangolo in cui la costruzione risulta inscritta è inferiore a 4; 
c) nessuna dimensione di eventuali rientri o sporgenze supera il 25 % della dimensione totale 
della costruzione nella corrispondente direzione; 
d) gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano rispetto 
agli elementi verticali e sufficientemente resistenti. 
Configurazione in pianta Compatta e simmetrica? SI 
Rapporto tra i lati rettangolo <4? 78/27,5 = 2,8    SI 
Lunghezza rientri o sporgenze <25% della lunghezza totale? SI 
Solaio Infinitamente rigido? SI 
 
Tabella II.74 – Risultati della verifica di regolarità 
 
Sempre riferendosi agli edifici, una costruzione è regolare in altezza se tutte le seguenti 
condizioni sono rispettate: 
e) tutti i sistemi resistenti verticali (quali telai e pareti) si estendono per tutta l’altezza della 
costruzione; 
f) massa e rigidezza rimangono costanti o variano gradualmente, senza bruschi cambiamenti, 
dalla base alla sommità della costruzione (le variazioni di massa da un orizzontamento 
all’altro non superano il 25%, la rigidezza non si riduce da un orizzontamento a quello 
sovrastante più del 30% e non aumenta più del 10%); ai fini della rigidezza si possono 
considerare regolari in altezza strutture dotate di pareti o nuclei in c.a. o pareti e nuclei in 




muratura di sezione costante sull’altezza o di telai controventati in acciaio, ai quali sia affidato 
almeno il 50% dell’azione sismica alla base; 
g) nelle strutture intelaiate progettate in CD “B” il rapporto tra resistenza effettiva e resistenza 
richiesta dal calcolo non è significativamente diverso per orizzontamenti diversi (il rapporto 
fra la resistenza effettiva e quella richiesta, calcolata ad un generico orizzontamento, non deve 
differire più del 20% dall’analogo rapporto determinato per un altro orizzontamento); può fare 
eccezione l’ultimo orizzontamento di strutture intelaiate di almeno tre orizzontamenti; 
h) eventuali restringimenti della sezione orizzontale della costruzione avvengono in modo 
graduale da un orizzontamento al successivo, rispettando i seguenti limiti: ad ogni 
orizzontamento il rientro non supera il 30% della dimensione corrispondente al primo 
orizzontamento, né il 20% della dimensione corrispondente all’ orizzontamento 
immediatamente sottostante. Fa eccezione l’ultimo orizzontamento di costruzioni di almeno 
quattro piani per il quale non sono previste limitazioni di restringimento. 
La struttura è monopiano, perciò è regolare in altezza. 
II.3.3.2 Non linearità geometriche 
Le non linearità geometriche sono prese in conto, quando necessario, attraverso il fattore θ 
appresso definito. In particolare, per le costruzioni civili ed industriali esse possono essere 
trascurate nel caso in cui ad ogni orizzontamento risulti (§7.3.1 NTC08): 
θ = (P·dr)/(V·h) ≤ 0,1 
dove: 
P è il carico verticale totale della parte di struttura sovrastante l’orizzontamento in esame 
dr è lo spostamento orizzontale medio d’interpiano, ovvero la differenza tra lo 
 spostamento orizzontale dell’orizzontamento considerato e lo spostamento 
 orizzontale dell’orizzontamento immediatamente sottostante 




V è la forza orizzontale totale in corrispondenza dell’orizzontamento in esame 
h è la distanza tra l’orizzontamento in esame e quello immediatamente sottostante 
 
Quando θ è compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearità geometriche possono essere 
presi in conto incrementando gli effetti dell’azione sismica orizzontale di un fattore pari a 
1/(1−θ); θ non può comunque superare il valore 0,3. 
Gli spostamenti dr della struttura sotto l’azione sismica di progetto allo SLV si ottengono 
moltiplicando per il fattore μd i valori dEe ottenuti dall’analisi lineare, dinamica o statica, 
secondo l’espressione seguente (§7.3.3.3 NTC08): 
dr = ± μd·dEe 
dove: 
μd = q    se T1 ≥ TC 
μd =1+ q −1 ⋅TC /T1  se T1 < TC 
In ogni caso μd ≤ 5q – 4. 
Nel caso in esame T1 è maggiore di TC, perciò μd = q = 3,3. 
Di seguito si riportano i risultati della verifica, in cui si vede che le non linearità geometriche 
possono essere trascurate. 
Orizzont. drx dry P Vx Vy h θx θy < 0,1? 
[m] [m] [kN] [kN] [kN] [m]  
1 0,001 0,010 28490,83 8932,11 8598,22 3,85 0,008 0,009 SI 
 
Tabella II.75 – Risultati della verifica delle non linearità geometriche 
 




II.3.3.3 Verifiche degli elementi strutturali in termini di contenimento del danno agli 
elementi non strutturali 
Secondo il §7.3.7.2 NTC08, per le costruzioni ricadenti in classe d’uso I e II si deve verificare 
che l’azione sismica di progetto non produca agli elementi costruttivi senza funzione 
strutturale danni tali da rendere la costruzione temporaneamente inagibile. 
Nel caso delle costruzioni civili e industriali, qualora la temporanea inagibilità sia dovuta a 
spostamenti eccessivi interpiano, questa condizione si può ritenere soddisfatta quando gli 
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica di progetto relativa 
allo SLD (§3.2.1 e §3.2.3.2 NTC08) siano inferiori, per tamponamenti collegati rigidamente 
alla struttura che interferiscono con la deformabilità della stessa, a: 
dr < 0,005 h 
dove: 
dr è lo spostamento interpiano, ovvero la differenza tra gli spostamenti al solaio superiore 
 ed inferiore, calcolati secondo il §7.3.3 NTC08 
h è l’altezza del piano 
 
I risultati della verifica sono di seguito riportati: 
Orizzontam. drx dry 0,005h  
1 0,0058 0,0064 0,0195 OK 
 
Tabella II.76 – Risultati della verifica di contenimento del danno 
 
II.3.3.4 Travi 
Limitazioni geometriche(§7.4.6.1.1 NTC08): 
- La larghezza b della trave deve essere ≥ 20 cm  
- Il rapporto b/h tra larghezza e altezza della trave deve essere ≥ 0,25 




- Le zone critiche si estendono, per edifici progettati in CD"B", per una lunghezza pari a 
1 volta l'altezza della sezione della trave, misurata a partire dalla faccia del nodo trave-
pilastro 
 Larghezza trave Rapporto b/h Lunghezza zona critica 
TRAVE PRINCIPALE 30 cm 0,6 50 cm 
TRAVE SECONDARIA 30 cm 0,75 40 cm 
 
Tabella II.77 – Limitazioni geometriche 
 
Copriferro: 
Per il calcolo del copriferro si è fatto riferimento alla circolare applicativa (C4.1.6.1.3). 
Con riferimento al §4.1.6.1.3 delle NTC, al fine della protezione delle armature dalla 
corrosione il valore minimo dello strato di ricoprimento di calcestruzzo (copriferro) deve 
rispettare quanto indicato in Tabella C4.1.IV, nella quale sono distinte le tre condizioni 
ambientali di Tabella 4.1.IV delle NTC. I valori sono espressi in mm e sono distinti in 
funzione dell’armatura, barre da c.a. o cavi aderenti da c.a.p. (fili, trecce e trefoli), e del tipo 
di elemento, a piastra (solette, pareti,…) o monodimensionale (travi, pilastri,…). 
A tali valori di tabella vanno aggiunte le tolleranze di posa, pari a 10 mm o minore, secondo 
indicazioni di norme di comprovata validità. 
I valori della Tabella C4.1.IV si riferiscono a costruzioni con vita nominale di 50 anni (Tipo 2 
secondo la Tabella 2.4.I delle NTC). 
 
Tabella II.78 – Copriferri minimi in mm (Tabella C4.1.IV) 




Nel caso in esame ci troviamo in ambiente ordinario, con C compreso tra Cmin e C0, perciò il 
copriferro sarà pari a: 
c = 25 + 10 = 35 mm 
 
       Figura II.54 - Copriferro 
 
Verifica a flessione 
I momenti flettenti di calcolo, da utilizzare per il dimensionamento o verifica delle travi, sono 
quelli ottenuti dall’analisi globale della struttura per le combinazioni sismiche e la 
combinazione fondamentale. 
La determinazione dell'armatura, oltre che dalle sollecitazioni, è condizionata dal rispetto dei 
minimi di normativa che per le armature longitudinali sono indicati al §7.4.6.2.1 NTC08 e 
sono di seguito riportati: 
- Almeno due barre di diametro non inferiore a 14 mm devono essere presenti 
superiormente ed inferiormente per tutta la lunghezza della trave 
- In ogni sezione della trave, salvo giustificazioni che dimostrino che le modalità di 
collasso della sezione sono coerenti con la classe di duttilità adottata, il rapporto 
geometrico ρ  relativo all’armatura tesa, indipendentemente dal fatto che l’armatura 
tesa sia quella al lembo superiore della sezione As o quella al lembo inferiore della 
sezione Ai, deve essere compreso entro i seguenti limiti: 
1,4ffg <  < ρhw + 3,5ffg  
 dove: 




 ρ    è il rapporto geometrico relativo all’armatura tesa pari ad As/(b·h) oppure ad 
  Ai/(b·h) 
 ρcomp   è il rapporto geometrico relativo all’armatura compressa 
 fyk è la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (in MPa) 
 
- Nelle zone critiche della trave, inoltre, deve essere ρcomp ≥1/2ρ e comunque ≥0,25ρ. 
Le armature longitudinali delle travi, sia superiori che inferiori, devono attraversare, di regola, 
i nodi senza ancorarsi o giuntarsi per sovrapposizione in essi. Quando ciò non risulti possibile, 
sono da rispettare le seguenti prescrizioni: 
- le barre vanno ancorate oltre la faccia opposta a quella di intersezione con il nodo, 
oppure rivoltate verticalmente in corrispondenza di tale faccia, a contenimento del 
nodo; 
- la lunghezza di ancoraggio delle armature tese va calcolata in modo da sviluppare una 
tensione nelle barre pari a 1,25 fyk, e misurata a partire da una distanza pari a 6 
diametri dalla faccia del pilastro verso l’interno. 
La parte dell’armatura longitudinale della trave che si ancora oltre il nodo non può terminare 
all’interno di una zona critica, ma deve ancorarsi oltre di essa. 
Se per nodi esterni non è possibile soddisfare tale limitazione, si può prolungare la trave oltre 
il pilastro, si possono usare piastre saldate alla fine delle barre, si possono piegare le barre per 
una lunghezza minima pari a 10 volte il loro diametro disponendo un’apposita armatura 
trasversale dietro la piegatura. 
Oltre a questi, devono essere rispettati i minimi di armatura previsti per le travi per 
costruzioni in zona non sismica (§4.1.6.1.1 NTC08): 
- L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a 
As,min = 0,26⋅fctm/fyk⋅bt⋅d  e comunque non minore di 0,0013 bt⋅d 





 bt rappresenta la larghezza media della zona tesa; per una trave a T con  
  piattabanda compressa, nel calcolare il valore di bt si considera solo la  
  larghezza dell’anima 
 d è l’altezza utile della sezione 
 fctm è il valore medio della resistenza a trazione assiale definita nel §11.2.10.2 
 fyk è il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria 
 
- Negli appoggi di estremità all’intradosso deve essere disposta un’armatura 
efficacemente ancorata, calcolata per uno sforzo di trazione pari al taglio 
 
- Al di fuori delle zone di sovrapposizione, l’area di armatura tesa o compressa non 
deve superare individualmente As,max = 0,04 Ac, essendo Ac l’area della sezione 




Figura II.55 - Travata principale sulla quale si effettuano le verifiche 
 
Per le verifiche delle travi principali si considera la travata più sollecitata. 
Tra tutte le combinazioni sismiche, quelle che forniscono i valori più elevati sono quelle con 
il sisma dominante lungo la direzione X; poiché la travata è allineata lungo l'asse X, le 
combinazioni con il sisma in direzione Y dominante sono poco significative.  




Di seguito si riportano i momenti sollecitanti. 
TRAVE LUNGH. DIST. SISMA X (++) SISMA X (--) SISMA X (+-) SISMA X (-+) FONDAM. 
[n°] [m] [m] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] 
B-0-1 6 
0 -161,73 -158,79 -161,45 -159,08 -260,37 
3 61,76 61,76 61,76 61,76 130,98 
6 -158,02 -160,95 -158,30 -160,67 -255,12 
B-0-2 6 
0 -161,30 -158,38 -161,03 -158,66 -256,80 
3 61,60 61,60 61,60 61,60 131,59 
6 -158,57 -161,49 -158,85 -161,21 -257,63 
B-0-3 6 
0 -161,44 -158,51 -161,16 -158,79 -257,48 
3 61,63 61,63 61,63 61,63 131,60 
6 -158,39 -161,32 -158,67 -161,04 -256,91 
B-0-4 6 
0 -160,46 -157,53 -160,18 -157,81 -254,64 
3 61,55 61,55 61,55 61,55 131,41 
6 -159,53 -162,46 -159,81 -162,18 -260,13 
B-0-5 6 
0 -161,68 -158,76 -161,40 -159,04 -258,01 
3 61,49 61,49 61,49 61,49 131,22 
6 -158,44 -161,36 -158,72 -161,08 -257,14 
B-0-6 6 
0 -161,45 -158,53 -161,17 -158,80 -257,43 
3 61,59 61,59 61,59 61,59 131,54 
6 -158,46 -161,38 -158,74 -161,10 -257,10 
B-0-7 6 
0 -161,13 -158,21 -160,85 -158,49 -256,05 
3 61,56 61,56 61,56 61,56 130,79 
6 -158,83 -161,76 -159,11 -161,48 -259,96 
B-0-8 6 
0 -161,90 -158,97 -161,62 -159,25 -260,15 
3 61,67 61,67 61,67 61,67 130,95 
6 -158,02 -160,95 -158,30 -160,67 -255,53 
B-0-9 6 
0 -159,84 -156,94 -159,56 -157,22 -254,67 
3 60,99 61,01 60,99 61,01 129,81 
6 -160,55 -163,40 -160,82 -163,13 -263,35 
B-0-10 6 
0 -177,21 -174,00 -176,91 -174,30 -282,29 
3 73,29 73,08 73,27 73,10 148,64 
6 -137,39 -141,04 -137,74 -140,69 -197,14 
B-0-11 6 
0 -158,59 -161,51 -158,87 -161,23 -266,26 
3 61,51 61,51 61,51 61,51 137,45 
6 -161,48 -158,55 -161,20 -158,83 -266,15 
B-0-12 6 
0 -164,62 -161,77 -164,35 -162,04 -271,14 
3 60,89 60,87 60,89 60,87 136,60 
6 -155,97 -158,86 -156,24 -158,58 -263,01 
B-0-13 6 
0 -140,59 -136,95 -140,24 -137,30 -180,14 
3 73,03 73,25 73,05 73,23 136,51 
6 -174,53 -177,75 -174,84 -177,44 -270,70 
 
Tabella II.79 - Valori dei momenti sollecitanti della travata principale 




I risultati della verifica a flessione sono riportati nelle tabelle seguenti: 
TRAVE B H d SEZIONE M,Rd A,sup A,inf 
[n°] [mm] [mm] [mm] 
 
[kNm] [mm2] ferri [mm2] ferri 
B-0-1 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-2 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-3 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-4 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-5 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-6 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-7 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-8 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-9 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-10 300 500 455 
inizio 353,28 2199 7φ20 1250 3φ20+2φ14 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-11 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
B-0-12 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
 B-0-13 300 500 455 
inizio 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
fine 303,00 1885 6φ20 942 3φ20 
 
Tabella II.80 - Risultati della verifica a flessione per le sezioni di inizio e fine della travata principale 
 
     
 
  
TRAVE B H d SEZIONE M,Rd A,sup A,inf 
(n°) mm mm mm 
 
kNm mm2 ferri mm2 ferri 
B-0-1 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-2 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-3 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-4 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-5 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-6 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-7 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-8 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 




TRAVE B H d SEZIONE M,Rd A,sup A,inf TRAVE B 
(n°) mm mm mm 
 
kNm mm2 ferri (n°) mm 
B-0-9 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-10 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-11 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-12 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
B-0-13 300 500 455 centrale 157,95 628 2φ20 942 3φ20 
 
Tabella II.81 - Risultati della verifica a flessione per la sezione centrale della travata principale 
 
       
CAPITOLO 4 
TRAVE SEZIONE ρ ρinf ρsup ρcompr 0,5ρ As,min As,max 
[n°] 





inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-2 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-3 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-4 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-5 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-6 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-7 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-8 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-9 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-10 
inizio 0,015 0,003 0,015 0,008 0,007 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-11 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-12 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
B-0-13 
inizio 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
fine 0,013 0,003 0,014 0,006 0,006 202 6000 
 
Tabella II.82 - Controllo dei minimi di armatura imposti dal capitolo 4 per le sezioni di inizio e fine della travata principale 
 
Si riportano due sezioni tipo della travata, la prima in zona critica (inizio e fine), la seconda in 
zona non critica (centrale). 





Figura II.56 - Sezioni tipo della travata principale 
 
CAPITOLO 4 
TRAVE SEZIONE ρ ρinf ρsup ρcompr 0,25ρ As,min As,max 
(n°)             mm2 mm2 
B-0-1 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-2 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-3 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-4 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-5 centrale 0,006 0,003 0,010 0,004 0,002 202 6000 
B-0-6 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-7 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-8 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-9 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-10 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-11 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-12 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
B-0-13 centrale 0,006 0,003 0,012 0,004 0,002 202 6000 
 












Per le travi secondarie si dimensiona la travata seguente, considerata la più sollecitata. 
 
Figura II.57 - Travata secondaria sulla quale sono state svolte le verifiche 
 
In questo caso invece, le combinazioni sismiche più significative sono quelle con il sisma in 
direzione Y dominante. 
Trave Lungh. Dist. SISMA Y (++) SISMA Y (--) SISMA Y (+-) SISMA Y (-+) FONDAM 
[n°] [m] [m] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] 
4-0-1 5,5 
0 -42,1212 -46,0903 -43,9459 -44,2656 -10,8099 
2,75 3,9106 3,8978 3,9047 3,9037 4,9555 
5,5 -45,7502 -41,8067 -43,9372 -43,6196 -10,5059 
4-0-2 5,5 
0 -44,4618 -48,7167 -46,4179 -46,7606 -9,9768 
2,75 5,6575 5,8341 5,7387 5,7529 5,4023 
5,5 -51,665 -47,0571 -49,5466 -49,1754 -10,7168 
4-0-3 5,5 
0 -41,8662 -45,8097 -43,6791 -43,9967 -10,6061 
2,75 3,898 3,9108 3,9039 3,9049 4,9558 
5,5 -46,0304 -42,0613 -44,2057 -43,886 -10,7091 
4-0-4 5,5 
0 -47,1262 -51,7342 -49,2446 -49,6158 -10,8316 
2,75 5,8315 5,6549 5,7503 5,7361 5,3979 
5,5 -48,6528 -44,398 -46,6968 -46,354 -9,8707 
 
Tabella II.84 - Valori dei momenti sollecitanti della travata secondaria 
 
I risultati della verifica a flessione sono riportati nelle tabelle seguenti: 




TRAVE B H d SEZIONE M,Rd A,sup A,inf 
(n°) mm mm mm 
 
kNm mm2 ferri mm2 ferri 
4-0-1 300 400 358 
inizio 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
fine 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
4-0-2 300 400 358 
inizio 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
fine 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
4-0-3 300 400 358 
inizio 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
fine 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
4-0-4 300 400 358 
inizio 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
fine 54,19 556 2φ16 + 1φ14 308 2φ14 
 
Tabella II.85 - Risultati della verifica a flessione per le sezioni di inizio e fine della travata secondaria 
 
 
TRAVE B H d SEZIONE M,Rd A,sup A,inf 
(n°) mm mm mm 
 
kNm mm2 ferri mm2 ferri 
4-0-1 300 400 358 centrale 45,58 308 2φ14 402 2φ16 
4-0-2 300 400 358 centrale 45,58 308 2φ14 402 2φ16 
4-0-3 300 400 358 centrale 45,58 308 2φ14 402 2φ16 
4-0-4 300 400 358 centrale 45,58 308 2φ14 402 2φ16 
 
Tabella II.86 - Risultati della verifica a flessione per la sezione centrale della travata secondaria 
 
CAPITOLO 4 
TRAVE SEZIONE ρ ρinf ρsup ρcompr 0,25ρ As,min As,max 
(n°)             mm2 mm2 
4-0-1 
inizio 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
fine 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
4-0-2 
inizio 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
fine 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
4-0-3 
inizio 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
fine 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
4-0-4 
inizio 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
fine 0,005 0,003 0,010 0,003 0,002 159 4800 
 








       
CAPITOLO 4 
TRAVE SEZIONE ρ ρinf ρsup ρcompr 0,25ρ As,min As,max 
(n°)             mm2 mm2 
4-0-1 centrale 0,003 0,003 0,010 0,003 0,001 159 4800 
4-0-2 centrale 0,003 0,003 0,010 0,003 0,001 159 4800 
4-0-3 centrale 0,003 0,003 0,010 0,003 0,001 159 4800 
4-0-4 centrale 0,003 0,003 0,010 0,003 0,001 159 4800 
 
Tabella II.88 - Controllo dei minimi di armatura imposti dal capitolo 4 per la sezione centrale della travata secondaria 
 
Si riportano due sezioni tipo della travata, la prima in zona critica (inizio e fine), la seconda in 
zona non critica (centrale). 
 
Figura II.58 - Sezioni tipo travata secondaria 
 
Verifica a taglio 
Al fine di escludere la formazione di meccanismi di rottura fragili dovuti al taglio, gli sforzi di 
taglio di calcolo si ottengono in accordo alla regola del capacity design (gerarchia delle 
resistenze). 
Ciò significa che i tagli si calcolano considerando l'equilibrio della trave sotto l'azione dei 
carichi gravitazionali nella condizione sismica di progetto (Gk+ψ2⋅Qk) e dei momenti 
resistenti Mb,Rd (corrispondenti alla formazione della cerniera plastica) delle sezioni di 
estremità, amplificati per il fattore γRd = 1,00 nel caso di Classe di Duttilità Bassa (CD"B"). 
Per ciascuna direzione e verso di applicazione delle azioni sismiche si considerano due valori 
di sollecitazione di taglio, massimo e minimo, ipotizzando rispettivamente la presenza a 




l'assenza dei carichi variabili e momenti resistenti Mb,Rd, da assumere in ogni caso di verso 
concorde alla trave (§7.4.4.1.1 NTC08). 
Di seguito si riportano gli schemi di calcolo considerati: 
 
Figura II.59 - Schemi di calcolo per il taglio sollecitante 
 
Si è indicato con Mu+ e con Mu- il momento resistente avente senso antiorario e orario 
rispettivamente. Il contributo dei carichi gravitazionali è stato valutato direttamente dal 
modello. Il taglio sollecitante è stato quindi calcolato mediante la sovrapposizione degli 
effetti: 
V+A,1= γRd(MuA++MuB+)/L+V(Gk+ψ2⋅Qk) 
V+A,2= γRd(MuA+ + MuB+)/L + V(Gk) 
V-A,1= γRd(MuA- + MuB-)/L + V(Gk+ψ2⋅Qk) 
V-A,2= γRd(MuA- + MuB-)/L + V(Gk) 
V+B,1= γRd(MuA++MuB+)/L - V(Gk+ψ2⋅Qk) 
V+B,2= γRd(MuA+ + MuB+)/L - V(Gk) 
V-B,1= γRd(MuA- + MuB-)/L - V(Gk+ψ2⋅Qk) 
V-B,2= γRd(MuA- + MuB-)/L - V(Gk) 




Per le strutture in CD”B”, la resistenza a taglio nei confronti delle sollecitazioni è calcolata 
come indicato nel §4.1.2.1.3 NTC08 (§7.4.4.1.1 NTC08). 
La resistenza a taglio VRd di elementi strutturali dotati di specifica armatura a taglio deve 
essere valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti 
dell’ideale traliccio sono: le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente 
compresso di calcestruzzo ed i puntoni d’anima inclinati. L’inclinazione θ dei puntoni di 
calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti: 
1 ≤ ctgθ ≤ 2,5 
La verifica di resistenza (SLU) si pone con: 
VRd ≥ VEd 
dove VEd è il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente (nella seguente relazione VEd sarà 
il massimo tra i tagli sollecitanti V1+,V2+,V1-,V1- i cui valori sono riportati nelle tabelle 
seguenti). 
Con riferimento all’armatura trasversale, la resistenza di calcolo a “taglio trazione” si calcola 
con: 
VR,sd = 0,9⋅d⋅Asw/s⋅fyd⋅(ctgα + ctgθ) ⋅senα 
Con riferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di calcolo a “taglio compressione” si 
calcola con: 
VR,cd = 0,9⋅d⋅bw⋅αc⋅f'cd⋅(ctgα + ctgθ)/(1 + ctg2θ) 
La resistenza al taglio della trave è la minore delle due sopra definite: 
VRd = min (VRsd, VRcd) 





d  altezza utile della sezione 
bw  larghezza minima della sezione [mm] 
σcp = NEd/Ac tensione media di compressione della sezione (≤ 0,2 fcd)  
Asw   area dell’armatura trasversale 
s   interasse tra due armature trasversali consecutive 
α   angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave 
f 'cd   resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima ( f 'cd = 0,5⋅ fcd ) 
αc   coefficiente maggiorativo pari a  1 per membrature non compresse 
       1 + σcp/fcd per 0 ≤ σcp < 0,25 fcd 
       1,25 per 0,25 fcd ≤ σcp ≤ 0,5 fcd 
       2,5(1 - σcp/fcd) per 0,5 fcd < σcp < fcd 
Per l'armatura trasversale devono essere rispettati i seguenti limiti (§7.4.6.2.1 NTC08): 
1. Nelle zone critiche devono essere previste staffe di contenimento. La prima staffa di 
contenimento deve distare non più di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le successive 
devono essere disposte ad un passo non superiore alla minore tra le grandezze seguenti 
- un quarto dell’altezza utile della sezione trasversale 
- 175 mm e 225 mm, rispettivamente per CD”A” e CD “B” 
- 6 volte e 8 volte il diametro minimo delle barre longitudinali considerate ai fini delle 
verifiche, rispettivamente per CD”A” e CD “B” 
- 24 volte il diametro delle armature trasversali 
 
2. Per staffa di contenimento si intende una staffa rettangolare, circolare o a spirale, di 
diametro minimo 6 mm, con ganci a 135° prolungati per almeno 10 diametri alle due 
estremità. I ganci devono essere assicurati alle barre longitudinali. 




3. Per quanto riguarda le limitazioni imposte dal capitolo 4 si ha che le travi devono 
prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non inferiore 
ad Ast = 1,5 b mm2/m essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un 
minimo di tre staffe al metro e comunque passo non superiore a 0,8 volte l’altezza utile 
della sezione. 
TRAVE PRINCIPALE 
CAPITOLO 4 CAPITOLO 7 





/m] [n°] [mm] [mm] [mm] [mm] [mm] 
450 1000 10 364 100 114 6 8 
TRAVE SECONDARIA 
CAPITOLO 4 CAPITOLO 7 





/m] [n°] [mm] [mm] [mm] [mm] [mm] 
450 560 10 364 100 89,5 6 6 
 
Tabella II.89 - Limitazioni di armatura 
 
Travi principali 
TRAVE LUNGH. SEZONE V(Gk+ψQk) V(Gk) Mu+ Mu- V1+ V2+ V1- V2- 
[n°] [m] 
 
[kN] [kN] [kNm] [kNm] [kN] [kN] [kN] [kN] 
B-0-1 6,00 
A 123,24 93,52 303,00 157,41 224,24 194,52 175,71 145,99 
B 123,00 93,32 303,00 157,41 -22,00 7,68 -70,53 -40,85 
B-0-2 6,00 
A 123,09 93,40 303,00 157,41 224,09 194,40 175,56 145,87 
B 123,15 93,44 303,00 157,41 -22,15 7,56 -70,68 -40,97 
B-0-3 6,00 
A 123,14 93,42 303,00 157,41 224,14 194,42 175,61 145,89 
B 123,10 93,42 303,00 157,41 -22,10 7,58 -70,63 -40,95 
B-0-4 6,00 
A 122,79 93,19 303,00 157,41 223,79 194,19 175,26 145,66 
B 123,45 93,66 303,00 157,41 -22,45 7,35 -70,98 -41,19 
B-0-5 6,00 
A 123,17 93,46 303,00 157,41 224,17 194,46 175,64 145,93 
B 123,07 93,38 303,00 157,41 -22,07 7,62 -70,60 -40,91 
B-0-6 6,00 
A 123,13 93,43 303,00 157,41 224,13 194,43 175,60 145,90 
B 123,11 93,41 303,00 157,41 -22,11 7,59 -70,64 -40,94 
B-0-7 6,00 
A 123,02 93,32 303,00 157,41 224,02 194,32 175,49 145,79 
B 123,22 93,52 303,00 157,41 -22,22 7,48 -70,75 -41,05 
B-0-8 6,00 
A 123,29 93,57 303,00 157,41 224,29 194,57 175,76 146,04 
B 122,95 93,27 303,00 157,41 -21,95 7,73 -70,48 -40,80 




TRAVE LUNGH. SEZONE V(Gk+ψQk) V(Gk) Mu+ Mu- V1+ V2+ V1- V2- 
[n°] [m] 
 
[kN] [kN] [kNm] [kNm] [kN] [kN] [kN] [kN] 
B-0-9 6,00 
A 122,43 92,88 303,00 157,41 223,43 193,88 174,90 145,35 
B 123,81 93,96 303,00 157,41 -22,81 7,04 -71,34 -41,49 
B-0-10 6,00 
A 130,08 98,73 353,28 190,94 231,74 200,38 188,14 156,79 
B 116,16 88,12 303,00 157,42 -14,50 13,54 -58,10 -30,06 
B-0-11 6,00 
A 123,13 93,43 303,00 157,41 224,13 194,43 175,60 145,90 
B 123,11 93,42 303,00 157,41 -22,11 7,58 -70,64 -40,95 
B-0-12 6,00 
A 124,17 94,27 303,00 157,41 225,17 195,27 176,64 146,74 
B 122,07 92,57 303,00 157,41 -21,07 8,43 -69,60 -40,10 
B-0-13 6,00 
A 115,99 87,97 303,00 157,41 201,33 173,30 168,46 140,44 
B 130,25 98,87 303,00 157,41 -44,91 -13,54 -77,78 -46,40 
 
Tabella II.90 - Valori dei tagli sollecitanti della trave principale 
 
TRAVE LUNGH. SEZIONE L zona critica φ staffe s staffe VRsd VcRd VRd VEd 
[n°] [m] 
 
[m] [mm] [mm] [kN] [kN] [kN] [kN] 
B-0-1 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,24 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,53 
B-0-2 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,09 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,68 
B-0-3 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,14 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,63 
B-0-4 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 223,79 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,98 
B-0-5 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,17 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,40 
B-0-6 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,13 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,64 
B-0-7 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,02 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,75 
B-0-8 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,29 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,48 
B-0-9 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 223,43 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 71,34 
B-0-10 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 231,74 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 55,25 
B-0-11 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 224,13 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 70,64 
B-0-12 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 225,17 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 69,60 
B-0-13 6,00 
A 500 8 100 350,92 328,42 328,42 201,33 
B 500 8 100 350,92 328,42 328,42 77,78 
 
Tabella II.91 - Risultati della verifica a taglio per la trave principale 





TRAVE LUNGH. SEZONE V(Gk+ψQk) V(Gk) Mu+ Mu- V1+ V2+ V1- V2- 
[n°] [m] 
 
[kN] [kN] [kNm] [kNm] [kN] [kN] [kN] [kN] 
4-0-1 5,50  
A 8,19 8,12 54,19 41,43 27,89 27,82 23,25 23,18 
B 8,31 8,39 54,19 41,43 11,39 11,32 6,75 6,68 
4-0-2 5,50 
A 8,26 8,26 54,19 41,43 27,96 27,97 23,32 23,33 
B 8,25 8,24 54,19 41,43 11,46 11,47 6,82 6,83 
4-0-3 5,50  
A 8,34 8,41 54,19 41,43 28,04 28,11 23,40 23,47 
B 8,16 8,09 54,19 41,43 11,54 11,61 6,90 6,97 
4-0-4 5,50 
A 8,27 8,26 54,19 41,43 27,97 27,96 23,33 23,32 
B 8,23 8,24 54,19 41,43 11,47 11,46 6,83 6,82 
 
Tabella II.92 - Valori dei tagli sollecitanti della trave secondaria 
 
TRAVE LUNGH. SEZIONE L zona critica φ staffe s staffe VRsd VcRd VRd VEd 
[n°] [m] 
 
[m] [mm] [mm] [kN] [kN] [kN] [kN] 
4-0-1 5,50  
A 400 8 100 261,04 269,79 261,04 27,89 
B 400 8 100 261,04 269,79 261,04 11,39 
4-0-2 5,50 
A 400 8 100 261,04 269,79 261,04 27,97 
B 400 8 100 261,04 269,79 261,04 11,47 
4-0-3 5,50 
A 400 8 100 261,04 269,79 261,04 28,11 
B 400 8 100 261,04 269,79 261,04 11,61 
4-0-4 5,50 
A 400 8 100 261,04 269,79 261,04 27,97 
B 400 8 100 261,04 269,79 261,04 11,47 
 
Tabella II.93 - Risultati della verifica a taglio per la trave secondaria 
 
Verifica di duttilità 
Deve essere verificato che i singoli elementi strutturali e la struttura nel suo insieme 
possiedano una duttilità coerente con il fattore di struttura q adottato. Questa condizione si 
può ritenere soddisfatta applicando le regole di progetto specifiche e di gerarchia delle 
resistenze indicate per le diverse tipologie costruttive. 
Lunghezze di ancoraggio delle armature longitudinali 
Il calcolo delle lunghezze di ancoraggio è stato eseguito seguendo le indicazioni del 
§4.1.2.1.1.4 NTC08. Si è scelto di effettuare un ancoraggio a barra dritta. 




La lunghezza di ancoraggio di base (lbd) di una barra vale: 
l2v = ϕ4 ffvf2v 
dove: 
fyd è la tensione di progetto nella barra all'inizio della lunghezza di ancoraggio 
fbd è la tensione di aderenza ultima (valore di progetto); fbd è espresso dalla relazione 
 seguente: 
 fbd = 2,25⋅η1⋅η2⋅fctd 
 dove: 
 fctd è il valore di progetto della resistenza a trazione del calcestruzzo 
 η1 è un coefficiente che tiene conto delle condizioni di aderenza della barra (η1 = 
  1 in condizioni di buona aderenza) 
 η2 è un coefficiente che tiene conto del diametro della barra (η2 = 1 per φ ≤ 32 
  mm) 
 
Nel caso di ancoraggi in zona tesa, la resistenza tangenziale di aderenza deve essere ridotta, 
dividendola almeno per 1,5. 
Si riportano di seguito i risultati ottenuti:  
φ20 (barre in compressione) 










20 1,80 1,5 1,20 2,69 391,30 726 
φ18 (barre in trazione) 










18 1,80 1,5 1,20 1,80 391,30 981 
φ16 (barre in trazione) 










16 1,80 1,5 1,20 1,80 391,30 872 




φ14 (barre in trazione) 










14 1,80 1,5 1,20 1,80 391,30 763 
φ14 (barre in compressione) 










14 1,80 1,5 1,20 2,69 391,30 509 
 
Tabella II.94 - Lunghezze di ancoraggio 
 
I valori delle lunghezze di ancoraggio calcolati secondo le NTC08, sono stati messi a 
confronto con quelli calcolati secondo la "regola pratica", la quale prevede che la lunghezza di 
ancoraggio sia pari a 40φ. 
φ 
[mm] 
LUNGH. IN ZONA TESA 
[mm] 
LUNGH. IN ZONA COMPRESSA 
[mm] 
LUNGH. REGOLA PRATICA 
[40φ] 
20 1100 750 800 
16 900 600 640 
14 800 550 560 
 
Tabella II.95 - Confronto delle lunghezze di ancoraggio calcolate con le NTC08 e la "regola pratica" 
 
II.3.3.5 Pilastri 
Il progetto dei pilastri viene eseguito considerando una sollecitazione di presso flessione 
deviata in quanto, per effetto della combinazione delle azioni sismiche nelle due direzioni X 
ed Y, sussiste, in ogni sezione, sia un Mx che un My. I momenti flettenti di calcolo sono stati 
ottenuti dall'analisi globale della struttura, per le combinazioni sismiche e la combinazione 
fondamentale. 
Limitazioni geometriche(§7.4.6.1.2 NTC08): 
1. La dimensione minima della sezione trasversale non deve essere inferiore a 250 mm; 
nel caso in esame il lato del pilastro è lungo 500 mm. 
2. La lunghezza della zona critica è pari alla maggiore tra le seguenti grandezze: 




- altezza della sezione (= 50 cm) 
- 1/6 dell'altezza libera del pilastro (= 5,6 cm) 
- 45 cm 
Copriferro: 
Per il calcolo del copriferro si è fatto riferimento alla circolare applicativa (C4.1.6.1.3). 
Con riferimento al §4.1.6.1.3 delle NTC, al fine della protezione delle armature dalla 
corrosione il valore minimo dello strato di ricoprimento di calcestruzzo (copriferro) deve 
rispettare quanto indicato in Tabella C4.1.IV, nella quale sono distinte le tre condizioni 
ambientali di Tabella 4.1.IV delle NTC. I valori sono espressi in mm e sono distinti in 
funzione dell’armatura, barre da c.a. o cavi aderenti da c.a.p. (fili, trecce e trefoli), e del tipo 
di elemento, a piastra (solette, pareti,…) o monodimensionale (travi, pilastri,…). 
A tali valori di tabella vanno aggiunte le tolleranze di posa, pari a 10 mm o minore, secondo 
indicazioni di norme di comprovata validità. 
I valori della Tabella C4.1.IV si riferiscono a costruzioni con vita nominale di 50 anni (Tipo 2 
secondo la Tabella 2.4.I delle NTC). 
 
Tabella II.96 - Valori minimi del copriferro in mm (Tabella C4.1.IV) 
 
Nel caso in esame ci troviamo in ambiente ordinario, con C compreso tra Cmin e C0, perciò il 
copriferro sarà pari a: 




c = 25 + 10 = 35 mm  
 
Figura II.60 - Copriferro 
 
Verifica a presso flessione 
La verifica è stata condotta mediante l'utilizzo del programma "VcaSlu - Gelfi"; la verifica 
consiste nel valutare, per ciascuna sezione della pilastrata, che il punto rappresentativo dello 
stato di sollecitazione (di coordinate Mx e My) sia interno o meno al dominio di resistenza, 
costruito in funzione dell'armatura presente e che si modifica al variare dello sforzo normale. 
Lungo tutto il pilastro viene disposta la stessa armatura, ovviamente pari alla massima 
richiesta in corrispondenza delle sezioni di estremità dove il momento è massimo. 
Al fine di conseguire le desiderate caratteristiche di duttilità locale e globale la normativa 
impone dei limiti in termini di armatura (§7.4.6.2.2 NTC08): 
- Per tutta la lunghezza del pilastro l’interasse tra le barre non deve essere superiore a 25 
cm 
- Nella sezione corrente del pilastro, la percentuale geometrica ρ di armatura 
longitudinale, con ρ rapporto tra l’area dell’armatura longitudinale e l’area della 
sezione del pilastro, deve essere compresa entro i seguenti limiti: 
1% ≤ ρ ≤ 4% 
- Se sotto l’azione del sisma la forza assiale su un pilastro è di trazione, la lunghezza di 
ancoraggio delle barre longitudinali deve essere incrementata del 50%. 
Per quanto riguarda le limitazioni imposte dal Capitolo 4: 




- Nel caso di elementi sottoposti a prevalente sforzo normale, le barre parallele all’asse 
devono avere diametro maggiore o uguale a 12 mm e non potranno avere interassi 
maggiori di 300 mm.  
- La loro area non deve essere inferiore a: 
As,min = (0,10 NEd / fyd) e comunque non minore di 0,003 Ac  
dove: 
fyd è la resistenza di calcolo dell’armatura (riferita allo snervamento) 
NEd è la forza di compressione assiale di calcolo 
Ac è l’area di calcestruzzo 
 
Ciascun pilastro, nel rispetto dei minimi imposti dalla normativa, è stato armato con 12 ferri 
di diametro 18 mm disposti come segue: 
 
Figura II.61 - Armatura del pilastro 
 
As (φ18) = 2,54 cm2 
As,tot = 30,48 cm2 
i,max = 20,6 cm 
 




CAPITOLO 7 CAPITOLO 4 









] [cm] --- --- --- 
1,53 100 12 30 1,53 100 25 0,012 0,01 0,04 
 
Tabella II.97 - Limitazioni geometriche e di armatura per il pilastro 
 
Per quanto riguarda le azioni sollecitanti, per ciascun pilastro sono state considerate due 
combinazioni di azioni: 
Combinazione 1: N,max; Mx,max; My,max 
Combinazione 2: N,min; Mx,max; My,max 
La numerazione dei pilastri è quella corrispondente alla numerazione nel modello SAP2000. 
Per quanto riguarda i segni dei momenti, si intende che Mx (My) con segno positivo è discorde 
con l'asse Y (asse X) se agisce alla base del pilastro; è concorde se agisce in testa. Lo sforzo 
normale è negativo se di compressione. Le azioni sollecitanti sono di seguito riportate: 
PILASTRO N,max [kN] N,min [kN] Mx,max [kNm] My,max [kNm] 
99 -248,976 -197,291 -178,154 -142,496 
100 -245,825 -196,359 -175,66 -140,333 
101 -249,447 -196,827 178,0263 -145,812 
102 -186,589 -125,784 -174,537 -145,779 
103 -266,334 -208,43 151,948 122,82 
104 -295,102 -268,305 166,931 117,222 
105 -294,139 -268,58 -165,933 114,603 
106 -295,045 -268,356 -167,093 -113,008 
107 -266,479 -208,316 -152,092 127,107 
108 -385,068 -330,666 143,272 -118,44 
109 -530,719 -506,05 -157,738 110,672 
110 -528,808 -507,718 -156,465 -110,29 
111 -530,731 -506,041 -157,738 -116,607 
112 -385,079 -330,7 -143,446 -122,81 
113 -505,788 -453,218 -128,55 -117,953 
114 -689,97 -665,622 -148,353 -112,073 
115 -688,196 -667,228 -147,208 -109,496 
116 -689,928 -665,581 -148,458 -115,815 
117 -505,799 -453,227 -135,205 -122,318 




PILASTRO N,max [kN] N,min [kN] Mx,max [kNm] My,max [kNm] 
118 -504,814 -454,174 126,907 118,062 
119 -689,789 -665,649 -139,277 112,181 
120 -688,248 -667,305 -138,206 109,473 
121 -690,027 -665,886 -139,386 115,656 
122 -504,896 -454,266 -127,146 122,22 
123 -382,087 -333,547 119,025 118,688 
124 -531,064 -507,215 -130,47 112,666 
125 -597,388 -576,444 129,476 109,858 
126 -664,536 -640,595 -130,65 116,033 
127 -450,9 -402,152 -119,467 122,375 
128 -365,14 -341,451 -135,262 -122,965 
129 -283,194 -262,127 122,353 112,08 
130 -393,571 -372,441 121,598 109,588 
131 -457,947 -434,197 -122,538 115,984 
132 -363,621 -316,65 -112,217 122,276 
133 -447,002 -424,524 -117,812 118,306 
134 -391,642 -370,512 -116,431 -112,181 
135 -444,569 -423,439 -116,388 -109,435 
136 -457,523 -433,895 -117,274 -115,655 
137 -362,893 -317,055 -107,475 -122,167 
138 -457,402 -433,822 -115,046 117,886 
139 -455,913 -434,786 -114,097 111,956 
140 -456,004 -434,877 -114,106 109,436 
141 -457,431 -433,859 -114,898 115,743 
142 -362,55 -317,225 -105,352 122,223 
143 -392,525 -368,939 -113,158 118,256 
144 -391,82 -370,692 -112,215 112,052 
145 -391,762 -370,639 -112,228 109,454 
146 -393,163 -370,385 -112,989 115,754 
147 -309,416 -264,526 -103,652 122,234 
148 -401,195 -375,652 -111,8 115,079 
149 -391,22 -369,914 -110,873 111,994 
150 -391,71 -370,583 -110,884 -109,382 
151 -393,223 -370,416 -111,63 -115,783 
152 -309,342 -264,742 -102,445 -122,295 
153 -342,119 -290,366 -111,041 146,902 
154 -465,518 -439,805 -109,891 -116,513 
155 -456,539 -435,161 -110,385 -109,56 
156 -456,663 -433,095 -110,851 115,785 
157 -361,478 -317,029 -101,796 122,255 
158 -226,899 -203,437 -111,939 83,564 
159 -355,809 -305,573 110,696 141,262 




PILASTRO N,max [kN] N,min [kN] Mx,max [kNm] My,max [kNm] 
160 -475,249 -449,672 -121,15 112,371 
161 -465,407 -438,998 111,181 -121,126 
162 -369,283 -323,934 -102,088 -127,225 
186 -242,191 -181,498 115,535 134,16 
187 -349,349 -307,192 -112,187 145,894 
188 -241,408 -183,667 -116,143 145,905 
200 -187,153 -125,175 174,423 -141,922 
292 -242,569 -185,27 127,023 -146,916 
293 -370,13 -322,64 107,518 128,867 
294 -361,867 -316,575 105,007 -123,877 
295 -309,476 -264,585 103,265 124,062 
296 -308,743 -264,099 102,044 123,935 
297 -368,608 -323,51 101,464 -128,081 
298 -239,046 -183,562 115,048 -129,465 
 
Tabella II.98 - Azioni sollecitanti i pilastri 
 
Si riportano anche i risultati delle verifiche: 
Mx,Rd (N,max) My,Rd (N,max) Mx,Rd (N,min) My,Rd (N,min) 
[kNm] [kNm] [kNm] [kNm] 
-213,8 -175,6 -209,2 -172,5 
-213,6 -175,4 -209,1 -172,4 
217,3 -172,3 212,5 -169,1 
-204,9 -175,1 -199,3 -171,4 
211,8 174,2 210,2 173,1 
231,3 164,8 229 163,3 
-234,7 161,3 -232,3 159,9 
-234,7 -161,4 -232,3 -159,9 
-215,4 176,6 -210,2 173,1 
224,8 -183,8 221 -180,5 
-254 174,2 -252,6 172,8 
-249,6 -177,9 -248,4 -176,7 
-245,4 -181,7 -239,8 -184 
-216,3 -190,9 -213,3 -187,4 
-218,1 -202,1 -215,5 -198,8 
-249,2 -194,3 -248,1 -193 
-253,5 -190,3 -252,5 -189,2 
-244,8 -198,2 -243,6 -196,8 
-218,1 -202,1 -215,5 -198,8 
213,6 205,7 211,1 202,4 
-249,2 194,3 -284,1 193 




Mx,Rd (N,max) My,Rd (N,max) Mx,Rd (N,min) My,Rd (N,min) 
[kNm] [kNm] [kNm] [kNm] 
-249,1 194,2 -248,2 193,1 
-244,8 198,2 -243,7 196,8 
-218,1 202,1 -211,1 202,5 
198,6 204,9 196,1 201,7 
-228,2 196,4 -226,9 195 
231,5 200,4 230,4 199,2 
-234,7 204,4 -233,5 203 
-206,5 205,8 -204,1 202,6 
-210,9 -193,1 -209,6 -191,6 
202,2 191,2 201,1 189,9 
212,4 195 211,3 193,6 
-215,7 199,1 -214,5 197,6 
-193,2 207,3 -190,8 204,2 
-206,3 205,6 -205,2 204,1 
-203,6 -202 -202,5 -200,6 
-210,7 -201,8 -209,6 -200,5 
-206,8 -206,3 -205,7 -204,7 
-183,9 -214,6 -181,7 -211,5 
-206,8 206,3 -205,7 204,7 
-211,2 202,6 -210,2 201,2 
-211,2 202,6 -210,2 201,2 
-206,8 206,3 -205,7 204,7 
-188,5 210,9 -186,3 207,8 
-199,1 205,6 -198 204 
-203,6 202 -202,5 200,6 
-208 198,4 -206,9 197 
-203,6 202,1 -202,5 200,6 
-181,3 211 -179 207,9 
-204 202,6 -202,7 200,9 
-203,5 201,9 -202,4 200,5 
-203,6 -202 -202,5 -200,6 
-194,6 -209,3 -193,5 -207,8 
-176,6 -214,7 -174,9 -210,7 
-173,3 220,7 -167,4 218,3 
-198,1 -214,1 -196,9 -212,4 
-206,8 -206,2 -205,7 -204,8 
-202,3 209,9 -201,1 208,3 
-183,8 214,5 -181,7 211,5 
-221,9 164,2 -219,7 162,8 
-173,9 221,7 -172,1 217,3 
-216,6 200,2 -215,3 198,6 
198,1 -214,1 196,9 -212,3 




Mx,Rd (N,max) My,Rd (N,max) Mx,Rd (N,min) My,Rd (N,min) 
[kNm] [kNm] [kNm] [kNm] 
-174,5 -222,6 -172,6 -219,1 
174,1 208,4 172,1 202,3 
-173,6 221,2 -172,1 217,4 
-170,1 210,8 -168,2 205 
211,6 -168,5 205,9 -164,8 
178,1 -206 176,1 -200,2 
179,5 218,8 177,2 215,6 
183,8 -214,5 181,6 -211,4 
176,6 214,7 174,9 210,6 
176,5 214,6 170,8 213,1 
179,4 -218,7 177,2 -215,6 
182,2 -202,5 179,9 -197,6 
 
Tabella II.99 - Risultati della verifica a presso flessione deviata dei pilastri 
 
Si riportano alcuni domini di resistenza ricavati dal programma " VcaSlu - Gelfi" con il quale 
è stata effettuata la verifica a presso-flessione: 
 
 
Figura II.62 - Domini di resistenza del pilastro n°99 
 





Figura II.63 - Domini di resistenza del pilastro n°115 
 
 
Figura II.64 - Domini di resistenza del pilastro n°144 
 
Inoltre si deve verificare che la sollecitazione di compressione non ecceda il 65% (per 
CD"B") della resistenza massima a compressione della sezione di solo calcestruzzo 
(§7.4.4.2.2.1 NTC08). Per tale verifica si considera lo sforzo normale massimo dato dalla 
combinazione più gravosa fra tutte le combinazioni, che in questo caso coincide con la 
combinazione fondamentale. 
Si deve verificare che: 
νd = N/(Ac⋅fcd) < 0,65 




νd = 1399,99x103/(500⋅500⋅14,16) = 0,40 < 0,65 
dove: 
νd è lo sforzo assiale normalizzato 
N è lo sforzo normale  
Ac è l'area della sezione di calcestruzzo 
Gerarchia delle resistenze trave - pilastro 
Il suddetto criterio di gerarchia delle resistenze non si applica alle sezioni di sommità dei 
pilastri dell’ultimo piano (§7.4.4.2.1 NTC08). Poiché la struttura è monopiano questa verifica 
è stata omessa. 
Verifica a taglio 
Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio, le sollecitazioni di 
taglio da utilizzare per le verifiche ed il dimensionamento delle armature si ottengono dalla 
condizione di equilibrio del pilastro soggetto all’azione dei momenti resistenti nelle sezioni di 
estremità superiore Msc,Rd ed inferiore Mic,Rd secondo l’espressione: 
Vv = γuv M,uv + M,uvBlw  
nella quale lp è la lunghezza del pilastro, da valutarsi escludendo l'ingombro delle travi in esso 
confinanti, e γRd = 1,10 per CD"B". 
La resistenza delle sezioni dei pilastri a taglio, da confrontare con le rispettive sollecitazioni 
determinate come indicato precedentemente, è calcolata come indicato nel §4.1.2.1.3.2 
NTC08. 
La resistenza a taglio VRd di elementi strutturali dotati di specifica armatura a taglio deve 
essere valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti 




dell’ideale traliccio sono: le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente 
compresso di calcestruzzo e i puntoni d’anima inclinati. L’inclinazione θ dei puntoni di 
calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti: 
1 ≤ ctgθ ≤ 2,5 
La verifica di resistenza (SLU) si pone con: 
VRd ≥ VEd 
dove VEd è il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente (nella seguente relazione VEd sarà 
il massimo tra i tagli sollecitanti V1+,V2+,V1-,V1- i cui valori sono riportati nelle tabelle 
seguenti). 
Con riferimento all’armatura trasversale, la resistenza di calcolo a “taglio trazione” si calcola 
con: 
VR,sd = 0,9⋅d⋅Asw/s⋅fyd⋅(ctgα + ctgθ) ⋅senα 
Con riferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di calcolo a “taglio compressione” si 
calcola con: 
VR,cd = 0,9⋅d⋅bw⋅αc⋅f'cd⋅(ctgα + ctgθ)/(1 + ctg2θ) 
La resistenza al taglio della trave è la minore delle due sopra definite: 
VRd = min (VRsd, VRcd) 
con: 
d  altezza utile della sezione 
bw  larghezza minima della sezione [mm] 
σcp = NEd/Ac tensione media di compressione della sezione (≤ 0,2 fcd)  




Asw  area dell’armatura trasversale 
s  interasse tra due armature trasversali consecutive 
α  angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave 
f 'cd  resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima ( f 'cd = 0,5⋅ fcd ) 
αc  coefficiente maggiorativo pari a  1 per membrature non compresse 
       1 + σcp/fcd per 0 ≤ σcp < 0,25 fcd 
       1,25 per 0,25 fcd ≤ σcp ≤ 0,5 fcd 
       2,5(1 - σcp/fcd) per 0,5 fcd < σcp < fcd 
Per quanto riguarda i minimi di armatura trasversale si riportano di seguito i limiti imposti dal 
Capitolo 7 e dal Capitolo 4: 
Capitolo 7: 
1. Nelle zone critiche devono essere rispettate le condizioni seguenti:  
- le barre disposte sugli angoli della sezione devono essere contenute dalle staffe 
- almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui lati, deve essere trattenuta da staffe 
interne o da legature  
- le barre non fissate devono trovarsi a meno di 15 cm e 20 cm da una barra fissata, 
rispettivamente per CD”A” e CD”B” 
 
2. Il diametro delle staffe di contenimento e legature deve essere non inferiore a 6 mm ed il 
loro passo deve essere non superiore alla più piccola delle quantità seguenti: 
- 1/3 e 1/2 del lato minore della sezione trasversale, rispettivamente per CD”A” e 
CD”B” 
- 125 mm e 175 mm, rispettivamente per CD”A” e CD”B” 
- 6 e 8 volte il diametro delle barre longitudinali che collegano, rispettivamente per 
CD”A” e CD”B” 
 
3. Si devono disporre staffe in un quantitativo minimo non inferiore a: 




As 	≥ 0,08	 fhv∙bffv  
in cui Ast è l’area complessiva dei bracci delle staffe, bst è la distanza tra i bracci più esterni 
delle staffe ed s è il passo delle staffe. 
Capitolo 4: 
- Le armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il 
diametro minimo delle barre impiegate per l’armatura longitudinale, con un massimo 
di 250 mm. 
- Il diametro delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di 1/4 del diametro massimo 
delle barre longitudinali 
CAPITOLO 7 CAPITOLO 4 GRANDEZZE EFFETTIVE 
φst,min i, max Ast,min i, max φst,min φst, eff i,eff Ast,eff 
[mm] [cm] [cm
2
] [cm] [mm] [mm] [cm] [cm
2
] 
6 14,4 1,20 21,6 6 10 8 1,58 
 
Tabella II.100 - Limitazioni geometriche e di armatura per il pilastro 
 
Poiché il pilastro è armato allo stesso modo per tutta la lunghezza , si avrà lo stesso valore del 
momento resistente sia per la sezione al piede che per la sezione in testa. Per la valutazione 
del taglio di calcolo si considerano i valori dei momenti resistenti massimi tra tutti i pilastri e 
per quelli si calcolano i valori del taglio sollecitante. 
Mx,Rd max (Nmax) My,Rd max (Nmax) Mx,Rd max (Nmin) My,Rd max (Nmin) 
[kNm] [kNm] [kNm] [kNm] 
254 222,6 284,1 219,1 
Vx,Ed max (Nmax) Vy,Ed max (Nmax) Vx,Ed max (Nmin) Vy,Ed max (Nmin) 
[kN] [kN] [kN] [kN] 
196,07 171,83 219,31 169,13 
 
Tabella II.101 - Valori dei tagli sollecitanti per il pilastro 
 
Si riportano i risultati delle verifiche a taglio: 




TAGLIO LUNGO X 









] [kN] [kN] 
450 158 80 391,30 0 1 2,1 500 1,19 14,16 7,08 660,41 659,18 
TAGLIO LUNGO Y 
d Asw s fyd ctgα senα ctgθ bw αc fcd f'cd VRsd,y VRcd,y 
(mm) (mm2) (mm) (N/mm2)    (mm)  (N/mm2) (N/mm2) (kN) (kN) 
450 158 80 391,30 0 1 2,0 500 1,10 14,16 7,08 632,24 629,51 
 
Tabella II.102 - Risultati della verifica a taglio per il pilastro 
 
Poiché i valori dei tagli resistenti sono maggiori dei tagli di calcolo la verifica è soddisfatta. 
Verifica nodo trave - pilastro 
La verifica di resistenza del nodo è stata omessa poiché deve essere effettuata solo per 
strutture in CD"A" (§7.4.4.3.1 NTC08). 
Al §7.4.6.2.3 NTC08, è scritto che indipendentemente da quanto richiesto dalla verifica nel 
§7.4.4.3.1, lungo le armature longitudinali del pilastro che attraversano i nodi non confinati 
devono essere disposte staffe di contenimento in quantità almeno pari alla maggiore prevista 
nelle zone del pilastro inferiore e superiore adiacenti al nodo. Questa regola può non essere 
osservata nel caso di nodi interamente confinati.  
Per i nodi non confinati, appartenenti a strutture sia in CD”A” che in CD”B”, le staffe 
orizzontali presenti lungo l’altezza del nodo devono verificare la seguente condizione: 
n ∙ Ai ∙ bC 	≥ 0,05 fhgffg	
nella quale nst ed Ast sono rispettivamente il numero di bracci e l’area della sezione trasversale 
della barra della singola staffa orizzontale, i è l’interasse delle staffe, e bj è la larghezza utile 
del nodo determinata come segue: 




- se la trave ha una larghezza bw superiore a quella del pilastro bc, allora bj è il valore 
minimo fra bw e bc + hc/2, essendo hc la dimensione della sezione della colonna 
parallela alla trave 
- se la trave ha una larghezza bw  inferiore a quella del pilastro bc , allora bj è il valore 
minimo fra bc e bw + hc/2 
Nel nostro caso si ha che: 
bj = min  bh = 	500	mmbp + 4 = 550	mmb 
nst = 2 
Ast = 79 mm2 
i = 80 mm 
E quindi si ha che: 
2 ∙ 7980 ∙ 500 ≥ 0,05 25391,30 ∙ ffg 					→ 				0,004 > 0,003	
II.3.3.6 Fondazione 
Data la tipologia strutturale dell'edificio ed il tipo di terreno su cui la costruzione si sviluppa, 
per la fondazione si è deciso di adottare una trave rovescia. La trave avrà le stesse dimensioni 
e la stessa armatura in entrambe le direzioni nelle quali si sviluppa (sviluppo lungo X e lungo 
Y). Per il dimensionamento si è scelta la travata più sollecitata, corrispondente alla travata 
usata per il dimensionamento delle travi principali. 
Azioni sollecitanti 
Per le strutture progettate sia in CD"A" sia in CD "B" il dimensionamento delle strutture di 
fondazione e la verifica di sicurezza del complesso fondazione-terreno devono essere eseguiti 
assumendo come azioni in fondazione le resistenze degli elementi strutturali soprastanti. Più 
precisamente, la forza assiale negli elementi strutturali verticali derivante dalla combinazione 




delle azioni di cui al §3.2.4 deve essere associata al concomitante valore resistente del 
momento flettente e del taglio; si richiede tuttavia che tali azioni risultino non maggiori di 
quelle trasferite dagli elementi soprastanti, amplificate con un γRd pari a 1,1 in CD"B" e 1,3 in 
CD "A", e comunque non maggiori di quelle derivanti da una analisi elastica della struttura in 
elevazione eseguita con un fattore di struttura q pari a 1. 
Le fondazioni superficiali devono essere progettate per rimanere in campo elastico. Non sono 
quindi necessarie armature specifiche per ottenere un comportamento duttile. 
Le travi di fondazione in c.a. devono avere armature longitudinali in percentuale non inferiore 
allo 0,2 %, sia inferiormente che superiormente, per l’intera lunghezza (§7.2.5 NTC08). 
 
La verifica è stata svolta considerando una trave continua su 14 appoggi soggetta ai seguenti 
carichi concentrati (derivanti dall'analisi della struttura in elevazione secondo i criteri 
precedentemente riportati): 
COLONNA NEd [kN] Vx,Ed [kN] My,Ed [kNm] 
1 -251,36 93,95 154,35 
2 -301,52 -68,58 -96,69 
3 -560,77 64,15 86,63 
4 -735,89 63,34 84,79 
5 -736,00 -63,17 -84,39 
6 -707,97 -63,55 -85,27 
7 -480,71 -63,50 -85,15 
8 -480,24 63,18 84,47 
9 -480,14 -63,26 -84,59 
10 -409,45 -63,27 -84,62 
11 -409,51 63,31 84,72 
12 -479,30 -63,30 -84,79 
13 -488,92 68,76 97,11 
14 -371,20 -94,03 -154,51 
 
Tabella II.103 - Azioni sollecitanti la fondazione 





Il copriferro è calcolato seguendo lo stesso procedimento utilizzato per le travi e i pilastri. Per 
ambiente ordinario,calcestruzzo di classe C25/30 (classe di esposizione XC2) e armature 
longitudinali di diametro 18 mm si ottiene un copriferro di: 
c = 25 + 10 + 9 = 44 mm 
 
Figura II.65 - Copriferro 
 
Verifica a flessione 
La verifica è stata effettuata per le sezioni con momento massimo positivo e momento 
massimo negativo i cui valori sono pari a: 
M -max  = - 116,56 kNm 
M +max  = 154,35 kNm 
La trave è armata con 4φ18 sia superiormente che inferiormente. 
 
 
Figura II.66 - Sezione trave di fondazione 
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 --- kNm 
154,35 1100 550 500 506 44 1018 1018 14,16 391,3 210000 0,0035 190,86 
 




 B H b d c As As' fcd fyd Es εcu MRd 










 --- kNm 
116,56 1100 550 500 506 44 1018 1018 14,16 391,3 210000 0,0035 197,87 
 
Tabella II.105 - Risultati della verifica a flessione per il massimo momento negativo sollecitante 
 
La verifica è soddisfatta. 
Verifica a taglio 
Le fondazioni devono rimanere in campo elastico, per cui non si avranno le zone critiche. La 
verifica è effettuata seguendo il Capitolo 4 delle NTC08. 
Il taglio massimo è pari a: 
VEd,max = 54,16 kN 
Il §4.1.6.1.1 NTC08, per quanto riguarda i minimi di armatura trasversale, impone una 
armatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non inferiore ad 
Ast = 1,5 b mm2/m 
essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un minimo di tre staffe al metro e 
comunque passo non superiore a 0,8 volte l’altezza utile della sezione. 
Da ciò si ricava che: 
Ast, min = 1,5⋅500 = 750 mm2/m 
s ≤ 0,8⋅506 = 405 mm 




Si considerano staffe di diametro φ8 a due braccia (Ast = 100 mm2); saranno perciò 
necessarie: 
750	mm4m100	mm4 = 8	 staffem  
Il passo è quindi pari a: 
1	m
8 staffem = 0,125	m = 12,5	cm	⇒	10	cm 
In definitiva la trave è armata con staffe φ8/10. Di seguito si riporta la verifica a taglio. 









 kN kN 
506 100 100 391,30 0 1 2,5 500 1,06 14,16 7,08 445,50 588,58 
 
Tabella II.106 - Risultati della verifica a taglio 
 
Verifica delle tensioni 
La verifica viene condotta considerando lo sforzo normale massimo trasmesso tra tutti quelli 
trasmessi dai pilastri, per un concio di trave di lunghezza L = 600 cm. 
 
Figura II.67 - Concio di fondazione 
 
Deve verificare che: 




σlim ≤ N/A 
Nel nostro caso si ha: 
σlim = 3,5 daN/cm2 = 0,035 kN/cm2 
N = 736 kN 
A = B⋅L = 110⋅600 = 66000 cm2 
N/A = 736/66000 = 0,011 kN/cm2 < 0,035 kN/cm2   VERIFICATO 
 












PARTE III - Analisi del comportamento della stuttura in caso di 
incendio 
 





L'analisi svolta in questa tesi è stata sviluppata secondo i seguenti passaggi: 
1. Calcolo delle azioni sollecitanti in caso di incendio 
2. Analisi termica dei profili non protetti e verifica a caldo 
3. In caso di mancata verifica, analisi termica dei profili protetti (si sono considerati più 
tipologie di protettivi) 
4. Verifica a caldo dei profili protetti 
5. Confronto economico tra vari metodi protettivi 
 
III.1.1 Processo di sviluppo dell'incendio 
Lo sviluppo tipico di un incendio all'interno di un ambiente normale, in assenza di dispositivi 
e servizi antincendio, può essere schematizzato in quattro fasi: inizio, crescita,combustione ed 
esaurimento. 
 
Figura III.1 - Tipico diagramma temperatura-tempo durante lo sviluppo completo di un incendio 
 
Lo sviluppo di un incendio si verifica in presenza di un combustibile, di un comburente 
(generalmente ossigeno) e di una sorgente iniziale di calore (innesco). L'incendio ha inizio 




quando uno o più soggetti combustibili vengono in contatto con una sorgente di calore; a 
questo punto si ha l'inizio della combustione con fiamma che segna la transizione alla fase di 
propagazione. 
Nella fase di crescita, l'incendio si estende a tutti gli oggetti combustibili presenti nel locale. 
In questa fase la maggior parte degli incendi si propaga lentamente e la combustione è 
controllata dal combustibile. Man mano che la temperatura dei gas presenti nell'ambiente 
cresce e se la ventilazione è sufficiente, l'incendio si propaga e la velocità di combustione 
aumenta fino ad arrivare al cosiddetto punto di flashover, istante che segna il passaggio tra la 
fase di crescita e la combustione stabilizzata. 
Durante la fase di combustione stabilizzata tutto il materiale presente nell'ambiente sta 
bruciando, perciò la combustione non è più regolata dal combustibile, ma dalla ventilazione. 
In un incendio è proprio la fase di combustione stabilizzata ad avere il maggior effetto sugli 
elementi strutturali e sulle parti circostanti il locale. 
Se il fuoco è lasciato ardere, alla fine i materiali combustibili si esauriscono e si arriva così 
alla fase di esaurimento, nella quale le temperature scendono rapidamente e la velocità di 
combustione torna ad essere funzione del materiale combustibile. 
 
III.1.2 Sistemi di protezione antincendio 
La protezione antincendio consiste nell’insieme delle misure finalizzate alla riduzione dei 
danni, conseguenti il verificarsi di un incendio. Queste si dividono in misure di protezione 
attive o passive, in relazione alla necessità o meno dell’intervento di un operatore o 
dell’azionamento di un impianto. Di seguito si elencano brevemente alcuni esempi di misure 
di prevenzione attiva e passiva. 
III.1.2.1 Protezione attiva 
Si parla di protezione attiva, quando è richiesta l’azione dell'uomo o l’azionamento di un 
impianto; le misure di protezione attiva sono quelle finalizzate alla precoce rilevazione 




dell’incendio, alla segnalazione e all’azione di spegnimento dello stesso e possono essere 
classificate in: 
− estintori 
− rete idrica antincendio 
− impianti di rivelazione automatica d’incendio 
− impianti di spegnimento automatici 
− dispositivi di segnalazione e d’allarme 
− evacuatori di fumo e calore 
III.1.2.2 Protezione passiva 
L’insieme delle misure di protezione che non richiedono l’azione dell'uomo o l’azionamento 
di un impianto, sono quelle che hanno come obiettivo la limitazione degli effetti dell’incendio 
nello spazio e nel tempo e quindi, finalizzate a garantire l’incolumità dei lavoratori, limitare 
gli effetti nocivi dei prodotti della combustione e contenere i danni a strutture, macchinari e 
beni. Questi fini possono essere perseguiti con: 
− barriere antincendio 
− strutture aventi caratteristiche di resistenza al fuoco commisurate ai carichi d’incendio 
− materiali classificati per la reazione al fuoco 
− sistemi di ventilazione 
− sistemi di vie d’uscita commisurate al massimo affollamento ipotizzabile 
dell’ambiente di lavoro e alla pericolosità delle lavorazioni. 
 




III.1.3 Approccio progettuale 
Nel progetto e nell'analisi delle strutture soggette all'incendio è possibile agire scegliendo tra 
due possibili approcci, approccio prestazionale o approccio prescrittivo. 
Con il primo il progettista deve essere in grado di definire, con la migliore approssimazione 
possibile, l'entità delle azioni termiche e meccaniche che agiscono sulla costruzione in caso di 
incendio tenendo conto della contemporanea presenza delle altre misure protettive presenti 
nell'ambiente quali impianti di spegnimento ed intervento delle squadre di soccorso. La 
valutazione dell'azione termica è svolta mediante l'analisi di incendi naturali che descrivono i 
vari scenari di incendio che possono presentarsi in quel determinato ambiente. Tutto ciò 
comporta l'avere conoscenze approfondite e notevole esperienza da parte del progettista, 
nonché strumenti adeguati e tempi di progettazione notevoli. 
 
L'approccio prescrittivo, che è poi il metodo utilizzato nell'ambito di questa tesi, semplifica 
notevolmente l'analisi rispetto al metodo prestazionale andando ad affidarsi interamente alle 
normative. Infatti, per alcune attività svolte negli edifici i regolamenti nazionali stabiliscono 
un periodo minimo di stabilità delle strutture portanti, espresso in termini di tempo di 
resistenza all'azione di un incendio convenzionale. Gli scenari di incendio convenzionale sono 
rappresentati dalle norme mediante espressioni analitiche (curve temperatura-tempo) che 
verranno precisate nel seguito. In conclusione, quando si parla di approccio prescrittivo, 
l'analisi strutturale è rivolta a garantire la stabilità almeno per il tempo di esposizione 
all'incendio stabilito dalla norma di riferimento. 
 
III.1.4 Classi di resistenza al fuoco 
Come già detto nel paragrafo precedente, l'approccio prescrittivo si basa sull'individuazione di 
classi di resistenza al fuoco in base alle quali verranno effettuate le verifiche. 
Le classi di resistenza al fuoco possono essere prescritte o calcolate. Generalmente, in caso di 
attività soggette al controllo obbligato dei VVFF, la classe di resistenza è prescritta e varia 
con la destinazione d'uso. 




Per le altre attività si può calcolare seguendo il DM 9/3/2007 che permette di stabilire la 
classe di resistenza in base al valore del carico d'incendio specifico e del livello di 
prestazione. 
Nel caso specifico del seguente progetto, le attività coinvolte sono: 
- uffici 
- agenzia bancaria 
- ristorante 
- autorimessa  
Per quanto riguarda gli uffici e l'autorimessa, la classe di resistenza è definita da tabelle (una 
delle quali è riportata a seguire), essendo entrambe attività soggette al controllo obbligato dei 
VVFF. 
 





Tabella III.1 - Confronto delle classi di resistenza al fuoco prescritte in vari stati comunitari 
 
Per le aree aperte al pubblico dell'agenzia bancaria e del ristorante si è effettuato un calcolo 
analitico seguendo le disposizioni del DM 9/3/2007, andando a considerare (cautelativamente) 
come valore della densità caratteristica del carico incendio qf,k, il valore associato ai centri 
commerciali. Di seguito si riporta in maniera sintetica il procedimento che ha portato alla 
definizione della classe di resistenza. 
Il primo passo è stato stabilire la classe di prestazione. 
Le prestazioni da richiedere ad una costruzione, in funzione degli obiettivi di sicurezza, sono 
individuate nei seguenti livelli: 
Livello I 
Nessun requisito specifico di resistenza al fuoco dove le conseguenze della perdita dei 
requisiti stessi siano accettabili o dove il rischio di incendio sia trascurabile 
Livello II 
Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco per un periodo sufficiente 
all'evaquazione degli occupanti in luogo sicuro all'esterno della costruzione 
Livello III 
Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco per un periodo congruo con la 
gestione dell'emergenza 
Livello IV 
Requisiti di resistenza al fuoco tali da garantire, dopo la fine dell'incendio, un limitato 
danneggiamento della costruzione 
Livello V 
Requisiti di resistenza al fuoco tali da garantire, dopo la fine dell'incendio, il 
mantenimento della totale funzionalità  della costruzione stessa 
 
Tabella III.2 - Classi di prestazione delle costruzioni 
 
Si è scelto di adottare il livello di prestazione III. 
Le classi di resistenza al fuoco necessarie per garantire tale livello sono indicate nella Tabella 
III.6, in funzione del carico d’incendio specifico di progetto qf,d. 




Il valore del carico d’incendio specifico di progetto è determinato secondo la seguente 
relazione: 
qf,d = δq1⋅δq2⋅δqn⋅qf,k 
dove: 
δq1 è il fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione alla dimensione del 
 compartimento e i cui valori sono definiti in Tabella III.3 
 
Tabella III.3 - Valori del fattore δq1 
 
δq2 è il fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione al tipo di attività svolta 
 nel compartimento e i cui valori sono definiti in Tabella III.4 
 
Tabella III.4 - Valori del fattore δq2 
 
δ{ = ∏ δ{BB   è il fattore che tiene conto delle differenti misure di protezione e i cui valori 
  sono definiti in Tabella III.5 





Tabella III.5 - Valori del fattore δn 
 
qf,k = 730 MJ/m2 è il valore del carico incendio caratteristico per i centri commerciali 
 
Quindi, poiché entrambi gli ambienti considerati hanno una superficie in pianta minore di 500 
m2, sia ha che: 
qf,d = 1,00⋅1,00⋅1,00⋅730 = 730 MJ/m2 
E quindi la classe di resistenza è R60. 
 
Tabella III.6 - Classi d'incendio in funzione dei carichi d'incendio specifici di progetto per livello di prestazione III 
 




Infine la zona della cucina e dei locali tecnici sono stati dimensionati, dal punto di vista della 
classe di resistenza, seguendo il DM 12/4/96 riguardante i locali con installazioni di impianti 
termici a gas di portata termica complessiva compresa tra 35 kW e 116 kW. 
Al §4.4 DM 12/4/96, è riportato che, per locali di installazione di impianti cucina e lavaggio 
stoviglie, di portata termica complessiva fino a 116 kW sono consentite caratteristiche R/REI 
60. 
Riassumendo: 
AMBIENTE CLASSE DI RESISTENZA 
Uffici R60 
Autorimessa R90 
Locale Tecnico R60 
Banca 
Uffici R60 
Zona aperta al pubblico R60 




Tabella III.7 - Classi d'incendio  
 
III.1.5 Scelta del livello di complessità dell'analisi 
Gli aspetti che caratterizzano sia l'analisi che la progettazione, e quindi il loro livello di 
complessità, sono tre: modellazione dell'incendio, analisi termica e modellazione strutturale. 
Il livello di complessità con il quale affrontare la progettazione e l'analisi varia in base a molti 
fattori, quali gli obiettivi della progettazione, le capacità tecniche e l'esperienza del 
progettista, i costi di progettazione, il grado di conoscenza della struttura (ovvero i dati 
necessari per la modellazione sia dell'incendio che della struttura), il tempo per la redazione 
dell'analisi e/o del progetto. 
Nell'ambito di questa tesi si è adottato un approccio semplificato ed in particolare: 
− la modellazione dell'incendio, è stata eseguita considerando curve di incendio 
nominali 
− l'analisi termica è stata svolta con il metodo semplificato 




− la modellazione strutturale è stata fatta interamente mediante l'utilizzo del programma 
SAP2000 
 
Figura III.2 - Livelli di complessità della progettazione 
 
III.1.6 Azioni sulle strutture 
Le azioni da considerare sulle strutture sono di due tipi: azioni meccaniche e azioni termiche. 
III.1.6.1 Azioni meccaniche 
Le azioni meccaniche sono responsabili delle sollecitazioni agenti sulle strutture. Nelle 
NTC08, l'incendio è classificato come "azione eccezionale" che corrisponde ad uno stato 




limite ultimo (collasso dovuto alla perdita di stabilità, alla rottura per eccessive deformazioni, 
alla formazione di un meccanismo, alla rottura di elementi strutturali o alla perdita di 
equilibrio). Secondo quanto prescritto dal §4.3.1 della EN 1991-1-2 (ma anche dalle NTC08) 
la combinazione di azioni per le verifiche strutturali in caso di incendio è pertanto quella 
eccezionale: 
¢Gg,C	 + PgC£~ (t) + Hψ~,~	oppure	ψ4,~I ∙ Qg,~ +¢ψ4,B ∙ Qg,B + Av(t)B¥~ 	
dove: 
Gk,j valore caratteristico delle azioni permanenti 
Pk(t) valore caratteristico dell'azione di precompressione 
Qk,1 valore caratteristico dell'azione variabile principale 
ψ1,1 coefficiente di combinazione per il valore frequente dell'azione variabile principale 
ψ2,1 coefficiente di combinazione per il valore quasi-permanente dell'azione variabile 
 principale 
ψ2,i coefficiente di combinazione per il valore quasi-permanente delle altre azioni variabili 
Qk,j valore caratteristico delle altre azioni variabili 
Ad(t) valore di progetto dell'azione termica indiretta dovuta all'incendio 
 
In generale è raccomandato l'utilizzo di ψ2,1⋅Qk,1, ed i coefficienti ψ2,1⋅vengono scelti in base 
alla destinazione d'uso. C'è da sottolineare il fatto che nelle normative vigenti non è prevista la 
situazione in cui si verificano simultaneamente più azioni eccezionali indipendenti (§4.2.2(1) 
EN 1991-1-2) ed in particolare nelle NTC08 (§3.6.1.5.3) si esclude espressamente la 
possibilità di concomitanza dell'incendio con le altre azioni eccezionali (urti ed esplosioni) e 
con le azioni sismiche. 




III.1.6.2 Azioni termiche 
Questo tipo di azioni è quello che caratterizza le strutture soggette ad incendio; infatti la 
combustione dei materiali presenti nel locale provoca l'innalzamento delle temperature dei gas 
presenti nell'ambiente e quindi la variazione delle temperature negli elementi strutturali, con 
conseguente riduzione delle capacità portanti della struttura e variazione del regime di 
sollecitazione. Per valutare quindi la reazione della struttura a seguito dell'incendio è 
necessario ricavare la variazione di temperatura all'interno dei singoli elementi che la 
compongono. Ciò si svolge essenzialmente in due fasi: 
− modellazione dell'incendio 
− valutazione della trasmissione del calore dall'ambiente agli elementi costruttivi 
Modellazione dell'incendio 
Come già discusso in precedenza, la modellazione dell'incendio varia in base al livello di 
complessità con il quale si vuole svolgere l'analisi. Nell'ambito di questa tesi è stato adottato 
un approccio prescrittivo e perciò la modellazione dell'incendio è stata fatta utilizzando le 
curve nominali. 
Questo tipo di curve, utilizzato già dagli inizi degli anni '50, rappresentano l'andamento della 
temperatura ambiente in prossimità delle strutture in funzione del tempo, indipendentemente 
dalle reali condizioni al contorno e di ventilazione. Sono caratterizzate dai seguenti aspetti: 
− sono curve che rappresentano essenzialmente la fase post flashover 
− non prevedono la fase di raffreddamento 
− impongono un unico valore della temperatura ambiente 
− il tratto iniziale è estremamente ripido a differenza di quanto accade nella realtà. Ciò 
significa che in queste curve vengono trascurate le fasi di inizio e propagazione. 




Le curve nominali, date le loro caratteristiche sono curve molto severe ed il loro impiego è 
molto diffuso. Esistono numerosi tipi di curve nominali, ciascuna adatta a descrivere un 
determinato scenario di incendio; le principali (§3.2 EN 1991-1-2) sono tre: 
 
1. Curva temperatura - tempo normalizzata (curva standard ISO834) 
Descrive l'incendio confinato di materiali di natura cellulosica quali legno, carta ed alcuni tipi 
di tessuto. E' fornita dalla seguente espressione: 
θg = 20 + 345 log10 (8 t + 1) [°C] 
dove: 
θg è la temperatura del gas all'interno del compartimento antincendio [°C] 
t è il tempo [min] 
αc = 25 W/m2K è il coefficiente di trasferimento di calore per convezione 
 
2. Curva dell'incendio esterno 
Descrive l'incendio confinato in un compartimento che aggredisce elementi costruttivi esterni 
al compartimento stesso. E' fornita dalla seguente espressione: 
θg = 660 (1 J 0,687 e-0,32 t J 0,313 e-3,8 t) + 20 [°C] 
dove: 
θg è la temperatura del gas in vicinanza dell'elemento [°C] 
t è il tempo [min] 
αc = 25 W/m2K è il coefficiente di trasferimento di calore per convezione 
 




3. Curva degli idrocarburi 
Descrive l'incendio confinato di materiali derivati dagli idrocarburi o aventi le stesse velocità 
di rilascio del calore. E' fornita dalla seguente espressione: 
θg = 1 080 (1 J 0,325 e-0,167 t J 0,675 e-2,5 t)+20  [°C] 
dove: 
θg è la temperatura del gas all'interno del compartimento antincendio [°C] 
t è il tempo [min] 
αc = 50 W/m2K è il coefficiente di trasferimento di calore per convezione 
 
 
Figura III.3 - Confronto tra la curva ISO 834 e la tipica curva di un incendio reale 
 
Valutazione della trasmissione del calore 
Com'è noto la trasmissione del calore può avvenire mediante i tre processi di conduzione, 
convezione ed irraggiamento. Il primo è responsabile della variazione di temperatura 
all'interno dell'elemento, mentre convezione ed irraggiamento causano il trasferimento di 
energia dal gas presente nell'ambiente agli elementi strutturali. 




Da un punto di vista quantitativo, le azioni le azioni termiche agenti su una struttura soggetta 
ad incendio si traducono nella determinazione della potenza termica netta ℎ¨net che investe le 
superfici delle strutture. La sua espressione analitica è: 
h¨net,d = h¨net,c + h¨net,r [W/m2] 
dove: 
ℎ¨net,c è il flusso netto di potenza termica trasferita per convezione valutato nella forma (§3.1 
 EN1991-1-2): 
h¨{,h = αh ∙ Hθª − θI 
 dove: 
 αc è il coefficiente di trasferimento di calore per convezione [W/m2K] 
 θg è la temperatura del gas in vicinanza dell'elemento esposto al fuoco [°C] 
 θm è la temperatura superficiale dell'elemento [°C] 
 
ℎ¨net,r è il flusso netto di potenza termica trasferita per irraggiamento determinato con la 
 formula ((§3.1 EN1991-1-2): 
h¨{,i = Φ ∙ ε ∙ ε¬ ∙ σ ∙ [(θi + 273)® − (θ + 273)®] 
 dove: 
 Φ è il fattore di configurazione 
 εm è l'emissività superficiale dell'elemento 
 εf è l'emissività del fuoco 
 σ è la costante di Stephan Boltzmann (5,67 · 10-8 W/m2K4) 
 θr è la temperatura effettiva di irraggiamento della zona incendiata [°C] 
 θm è la temperatura superficiale dell'elemento [°C] 
 
La relazione di cui sopra può essere scritta anche nella forma: 
h¨{,v = (αh + αi) ∙ Hθª + θI = α ∙ (θª − θ) 





αc [W/m2] è il coefficiente di trasmissione termica per convezione (o conduttanza  
  convettiva) 
αr [W/m2] è il coefficiente di trasmissione termica per irraggiamento 
αtot [W/m2] è il coefficiente di trasmissione termica totale (o conduttanza per unità di  
  superficie) 
θg [°C]  è la temperatura del gas che avvolge la superficie del materiale 
θm [°C] è la temperatura superficiale del materiale 
III.2 Strutture in acciaio 
III.2.1 Proprietà dell'acciaio da carpenteria alle alte temperature 
III.2.1.1 Proprietà meccaniche 
Densità 
La densità dell'acciaio è costante e vale: 
ρa = 7850 kg/m3 
Diagramma tensione-deformazione 
Nell' Eurocodice EN1993-1-2 è descritto l'andamento del diagramma tensioni- deformazioni 
per l'acciaio da carpenteria alle alte temperature di seguito riportato: 
 
fy,θ = ky,θ ⋅ fy 
fp,θ = kp,θ ⋅ fy 





Figura III.4 - Diagramma tensione - deformazione per l'acciaio da carpenteria alle alte temperature 





fy tensione di snervamento 
fy,θ tensione di snervamento alla temperatura θa 
fp,θ limite di proporzionalità alla temperatura θa 
Ea,θ modulo di Young alla temperatura θa 
εp,θ deformazione al limite di proporzionalità 
εy,θ deformazione di snervamento 
εt,θ deformazione limite per la resistenza di snervamento 
εu,θ deformazione ultima 
ky,θ fattore di riduzione per la resistenza allo snervamento effettiva 
kp,θ fattore di riduzione per il limite di proporzionalità 
kE,θ fattore di riduzione per la pendenza del ramo lineare elastico 
Si riportano inoltre i valori dei coefficienti riduttivi in funzione della temperatura nell'acciaio. 
Per valori di temperatura intermedi l'Eurocodice raccomanda di utilizzare l'interpolazione 
lineare. 
 
Figura III.5 - Coefficienti di riduzione k dell'acciaio alle alte temperature 
 





Tabella III.8 - Valori dei coefficienti riduttivi in funzione di θa 
 
III.2.1.2 Proprietà termiche 
Dilatazione termica 
Come prescritto al §3.4.1 dell'Eurocodice EN 1993-1-2 la dilatazione termica varia con la 
temperatura dell'acciaio ed è data dalle espressioni seguenti: 
∆L/L = 1,2 ⋅ 10-5θa + 0,4 ⋅ 10-8θa2 - 2,416 ⋅ 10-4  per 20°C ≤ θa ≤ 750°C 
∆L/L = 1,1 ⋅ 10-2      per 750°C ≤ θa ≤ 860°C 
∆L/L = 2 ⋅ 10-5θa - 6,2 ⋅ 10-3     per 860°C ≤ θa ≤ 1200°C 
 
con: 
L lunghezza a 20°C 
∆L variazione di lunghezza indotta dall'incremento di temperatura θa 




θa temperatura nell'acciaio in °C 
 
Figura III.6 - Variazione della dilatazione termica dell'acciaio alle alte temperature 
 
Calore specifico 
Come prescritto al §3.4.1 dell'Eurocodice EN 1993-1-2 anche il calore specifico ca varia con 
la temperatura dell'acciaio secondo le espressioni seguenti: 
ca = 445 + 7,73 ⋅ 10-1θa - 1,69 ⋅ 10-3θa2 + 2,22 ⋅ 10-6θa3  per 20°C ≤ θa ≤ 600°C 
ca = 666 + 13002/(738 - θa)      per 600°C ≤ θa ≤ 735°C 
ca = 545 + 17820/(θa - 731)      per 735°C ≤ θa ≤ 900°C 
ca = 650        per 900°C ≤ θa≤ 1200°C 
 
con: 
θa temperatura nell'acciaio in °C 





Figura III.7 - Variazione del calore specifico dell'acciaio alle alte temperature 
 
Conducibilità termica 
Anche la conducibilità termica varia con la temperatura secondo le espressioni seguenti tratte 
dall'Eurocodice EN 1993-1-2: 
λa = 54 - 3,33 ⋅ 10-2θa     per 20°C ≤ θa ≤ 800°C 
λa = 27,3       per 800°C ≤ θa ≤ 1200°C 
con: 
θa  temperatura nell'acciaio in °C 
 
Figura III.8 - Variazione della conducibilità termica dell'acciaio alle alte temperature 




III.2.2 Classificazione delle sezioni alle alte temperature 
La classificazione delle sezioni metalliche alle alte temperature segue lo stesso principio della 
classificazione delle sezioni a freddo, con la differenza che il parametro adimensionale ε è 
ridotto. 
ε = 0,85 ∙ e235ff  
Nella tabella seguente si riportano i valori di ε per i vari tipi di acciaio: 
fy S235 S275 S355 S460 
ε 0,85 0,79 0,69 0,61 
 
Tabella III.9 - Valori del coefficiente ε di classificazione delle sezioni 
 
Nel caso in esame poiché l'acciaio utilizzato è del tipo S355, si avrà ε = 0,69. 
Di seguito si riportano i risultati della classificazione delle sezioni (la classificazione è stata 
svolta nell'ipotesi cautelativa di sezione semplicemente compressa): 
− PROFILO HE220B (travi principali): 
 Flange esterne:  c = B/2 = 220/2 = 110 mm 
     c/tf = 110/16 = 6,88 mm < 10ε ( = 6,92) [classe 2] 
 Parti interne compresse: c = d = 152 mm 
     c/tw = 152/9,5 = 16 < 33ε ( = 22,82)  [classe 1] 
La sezione è di classe 2. 
− PROFILO HE140A (travi secondarie): 
 Flange esterne:  c = B/2 = 140/2 = 70 mm 




     c/tf = 70/8,5 = 8,24 mm < 14ε ( = 9,68) [classe 3] 
 Parti interne compresse: c = d = 92 mm 
     c/tw = 92/5,5 = 16,73 < 33ε ( = 22,82) [classe 1] 
La sezione è di classe 3. 
− PROFILO HE260B (colonne): 
 Flange esterne:  c = B/2 = 260/2 = 130 mm 
     c/tf = 130/17,5 = 7,43 mm < 14ε ( = 9,68) [classe 3] 
 Parti interne compresse: c = d = 177 mm 
     c/tw = 177/10 = 17,70 < 33ε ( = 22,82) [classe 1] 
La sezione è di classe 3. 
 
III.2.3 Metodi semplificati di verifica 
La verifica di resistenza al fuoco è considerata sia dall'Eurocodice che dalle NTC08 come una 
verifica allo stato limite ultimo, nella quale l'incendio è assunto come "azione eccezionale". 
Tale verifica può essere effettuata in tre modi: 
−
 nel dominio del tempo:  tfi,d ≥ tfi, richiesto 
 (tempo di resistenza al fuoco di progetto ≥ tempo di resistenza al fuoco richiesto) 
 
−
 nel dominio delle resistenze:  Rfi,d,t ≥ Efi,d,t 
 (resistenza di progetto dell'elemento in condizioni di incendio al tempo t ≥ 
 valore di progetto della sollecitazione in condizioni di incendio al tempo t) 
 
−
 nel dominio delle temperature: θ,d,t ≤ θcr,d 
 (valore di progetto della temperatura dell'elemento tempo t ≤ valore di progetto della 
 temperatura critica dell'elemento corrispondente alla perdita di capacità portante 
 dell'elemento) 




Per l'analisi svolta in questa tesi si è scelto di effettuare una verifica nel dominio delle 
resistenze, che non è altro che l'estensione al caso dell'incendio della classica verifica di 
sicurezza a freddo (Rd ≥ Ed) nella quale però si deve tenere conto della perdita di capacità 
portante dovuta alla variazione di temperatura nei materiali ed alle diverse sollecitazioni. 
 
III.2.4 Analisi termica delle sezioni in acciaio non protette 
L'acciaio è un materiale caratterizzato da bassa inerzia termica (ovvero una notevole 
diffusività termica), così come tutti i materiali metallici in genere. Per questo motivo è 
accettabile l'ipotesi di distribuzione uniforme delle temperature lungo una sezione trasversale. 
Tenuto conto di ciò l'Eurocodice EN1993-1-2 fornisce delle espressioni analitiche per 
determinare la variazione di temperatura al trascorrere del tempo ed in particolare in due casi: 
− membrature interne al compartimento in fiamme non rivestite da alcun protettivo 
− membrature interne al compartimento in fiamme rivestite da elementi protettivi 
Dopo aver definito il tipo di verifica da eseguire e dopo aver classificato i profili si è passati 
all'analisi termica delle sezioni non protette. L'espressione fornita dall'Eurocodice EN1993-1-
2 (§3.3.4.2) per il calcolo della variazione di temperatura nell'acciaio è: 
∆θ}, =	k∙ h¨{,vc} ∙ ρ} ∙ AV ∙ ∆t	
dove: 
∆θa,t [°C] è l'incremento della temperatura nell'acciaio nell'intervallo di tempo ∆t (s) 
∆t [s]  è l'intervallo di tempo considerato (≤ 5s) 
ca [J/kgK] è il calore specifico dell'acciaio (in funzione della temperatura) 
ρa [kg/m3] è la densità dell'acciaio 
Am [m2] è la superficie di acciaio esposta all'incendio 




V [m3]  è il volume di acciaio riscaldato 
Am/V [m-1] è il fattore di sezione della membratura non protetta 
ksh  è il coefficiente che tiene conto dell'effetto ombra sull'irraggiamento dei 
  profilati; per sezioni a doppio T coinvolte in incendi nominali vale: 
k = 0,9 ∙ nAV o2 / nAV o 
  Il pedice "b" sta per "box" ovvero sta ad indicare il fattore di sezione del  
  profilo convesso che avvolge la sezione. Un valore unitario di ksh conduce 
  ad analisi conservative. 
ℎ¨°±²,³ [W/m2] è la potenza termica netta ricevuta dalla membratura per unità di superficie 
  fornita dalla seguente espressione: 
 h¨{,v = h¨{,h + h¨{,i =  αhHθª, − θ},I + εi ∙ ϕ ∙ σ ´Hθª, + 273I® − Hθ}, + 273I®µ 
con: 
θg,t [°C] temperatura del gas in prossimità della membratura all'istante t (dipende  
  dalla modellazione dell'incendio) 
θa,t [°C] temperatura uniforme della membratura di acciaio all'istante t  
εa  emissività dell'acciaio 
εf  emissività delle fiamme 
εres  emissività risultante pari a (εf⋅ εa) 
αc [W/m2K] coefficiente di trasmissione termica per convezione 
φ  fattore di configurazione 






Potenza termica netta 
h¨{,v 
Incremento di 
temperatura acciaio ∆θa 
t1 = ∆t θa,1 = 20°C θg,1 = θg (∆t/2) h¨{,v,~ = h¨{,v(θa,1, θg,1) ∆θa,1 =∆θa(θa,1, θg,1, ∆t) 
t2 = t1+∆t  θa,2 = θa,1 +∆θa,1 θg,2 = θg (t1 +∆t/2) h¨{,v,4 = h¨{,v(θa,2, θg,2) ∆θa,2 =∆θa(θa,2, θg,2, ∆t) 
... ... ... ... ... 
ti = ti -1+∆t θa,i = θa,i -1 +∆θa,i -1 θg,i = θg (ti -1 +∆t/2) h¨{,v,B = h¨{,v(θa,i, θg,i) ∆θa,i =∆θa(θa,i, θg,i, ∆t) 
... ... ... ... ... 
 
Tabella III.10 - Procedura per la determinazione delle curve di riscaldamento dell'acciaio non protetto (da Buchanan) 
 





Figura III.9 - Esempi di calcolo di fattore di sezione per alcuni profili non protetti 
 
Di seguito si riportano i diagrammi delle curve di riscaldamento ottenute per i profili 
HE220B, HE140A e HE260B, corrispondenti rispettivamente ai profili utilizzati per travi 
principali, travi secondarie e colonne. 
Ipotesi: 
− schematizzazione dell'incendio mediante curva standard ISO 834 
− ∆t = 1s 
− εf = 1,00 e εa = 0,70 
− φ = 1 
− αc = 25 W/m2K 
PROFILO HE220B HE140A HE260B 
N° lati esposti 3 3 4 
Perimetro esposto [m] 1,05 0,65 1,50 
Lunghezza [m] 6,00 5,50 3,30 
Area [m
2
] 0,0091 0,0031 0,0118 
Am/V [m
-1
] 115 208 127 
ksh 0,107 0,093 0,109 
 
Tabella III.11 - Valori di alcune grandezze per il calcolo delle curve di temperatura dei profili non protetti 




TEMPO [min] TEMPERATURA [°C] 
-- HE220B HE140A HE260B 
0 20 20 20 
10 83,52 116,49 91,10 
20 186,44 265,24 204,95 
30 301,32 420,37 330,35 
40 417,08 558,53 453,69 
50 524,46 668,71 564,07 
60 617,50 733,21 656,66 
70 694,25 780,82 723,22 
80 734,89 866,24 750,92 
90 771,89 933,53 818,12 
100 842,51 977,52 891,82 
110 910,03 1006,87 949,75 
120 962,34 1027,94 991,11 
 
Tabella III.12 - Valori delle temperature per il calcolo delle curve di temperatura dei profili non protetti 
 
 



































III.2.5 Verifiche di resistenza a caldo dei singoli profili  
Facendo riferimento al §4.2 dell'Eurocodice EN 1993-1-2 si riportano di seguito le verifiche a 
caldo che sono state effettuate per i profili metallici, nell'ipotesi di distribuzione uniforme 
della temperatura. Queste verifiche sono valide sia per profili non protetti che per profili 
protetti, con la differenza che i valori dei coefficienti di riduzione ky,θ e kE,θ saranno calcolati 
in base ai valori della temperatura derivanti dalle curve di temperatura per profili non protetti 
nel primo caso e dalle curve di temperatura per profili protetti nel secondo caso. 
III.2.5.1 Verifica di elementi compressi (sezioni di classe 1, 2 e 3) 
La resistenza a compressione Nb,fi,θ,R,d al tempo t di un elemento compresso di classe 1,2 o 3, è 
dato dalla seguente espressione: 
Nb,fi,θ,R,d = χfi ⋅A⋅ky,θ⋅fy / γm,fi 
dove: 
γM,fi = 1 
ky,θ è il fattore di riduzione per la resistenza di snervamento dell’acciaio alla temperatura 
 dell’acciaio θa raggiunta al tempo t 
χfi è il fattore di riduzione per instabilità flessionale nella situazione di incendio di 
 progetto, dato da: 
χB = 1
Φ¶lΦ¶4 +  λ`¶4
 
con: 
Φθ = 0,5[1 + ηθ + λ`¶4] 
ηθ = αθ ⋅ λ`¶ 
α¶ = 0,65e235ff  




λ`¶ = eA ∙ ff ∙ kf,¶Nhi ∙ k,¶  
Nu = π4EIL¸¹4  
LFI è la lunghezza libera di inflessione in condizioni di incendio che in genere è assunta pari a 
quella a freddo. 
III.2.5.2 Verifica di elementi inflessi (sezioni di classe 1, 2 e 3) 
Per questi elementi le verifiche da fare sono tre: 
− verifica di resistenza 
− verifica di stabilità flesso-torsionele 
− verifica a taglio 
 
Verifica di resistenza 
La verifica di resistenza si effettua mediante l'espressione: 
Mfi,θ,R,d = ky,θ ⋅ (γM,0/γm,fi) ⋅ Mr,d 
dove: 
ky,θ è il coefficiente di riduzione per la tensione di snervamento dell’acciaio alla 
 temperatura dell’acciaio θa  
Mr,d è il momento plastico a freddo per sezioni di classe 1 e 2 ed il momento limite 
 elastico a freddo per le sezioni di classe 3 
 
Verifica di stabilità flesso-torsionale 
La verifica di stabilità flesso-torsionale per travi con una qualunque distribuzione della 
temperatura si effettua mediante la relazione: 




Mb,fi,θ,R,d = χLT,fi ⋅Wy⋅ky,θ,com⋅fy / γm,fi 
dove: 
ky,θ,com  è il coefficiente di riduzione per la tensione di snervamento dell’acciaio  
  relativo alla massima temperatura raggiunta nella flangia compressa 
Wy  è il modulo di resistenza plastico a freddo per sezioni di classe 1 e 2 ed il  
  modulo di resistenza elastico a freddo per le sezioni di classe 3 
χLT,fi  è il fattore di riduzione del momento resistente per effetto dell'instabilità e 
  vale: 
χB = 1
Φ[\,¶h + lΦ[\,¶h4 +  λ`[\,¶h4
 
con: 
ΦLT,θcom = 0,5[1 + ηLT,θcom + λ`[\,¶h4] 
ηLT,θcom = αθ ⋅ λ`[\,¶h 
α¶ = 0,65e235ff  
λ`[\,h = λ`[\ekf,¶hk,¶h 
λ`[\ = eWwx,f ∙ ffMhi  
Mcr è il momento critico, che per una trave a doppio T con una lunghezza libera di 
 inflessione L ed una distribuzione uniforme del momento flettente vale:  
Mhi = πL lEIB{GIw ∙ e1 + π
4
L4 ∙ EIpGIw  
dove: 
Imin è il momento di inerzia nel piano di inflessione laterale 




Ip = h4IB{4  
 Ip è il momento di inerzia polare 
 
Verifica a taglio 
La verifica a taglio al tempo di esposizione t si effettua per le sezioni di classe 1,2 e 3 nella 
seguente maniera: 
V,fi,t,R,d = ky,θ,web⋅(γm,0/γm,fi)⋅Vr,d 
dove: 
ky,θ,web  è il coefficiente di riduzione per la tensione di snervamento dell’acciaio  
  relativo alla temperatura media raggiunta nell'anima 
Vr,d  è la resistenza a taglio a freddo della sezione 
 
III.2.5.3 Verifica di elementi pressoinflessi (sezioni di classe 1, 2 e 3) 
Sempre nell' ipotesi di distribuzione uniforme della temperatura, la verifica per elementi 
metallici pressoinflessi, nel caso di instabilità piana, è data dalla seguente espressione: 
NB,,vN2,B,B{,¶ + kf
Mf,B,,vMi,B,f,¶ + kt Mt,B,,vMi,B,t,¶ ≤ 1 
dove: 
y  è l'asse forte 
z  è l'asse debole 
Nfi,e,d  è lo sforzo normale di progetto 
My,fi,e,d  è il massimo momento flettente di progetto relativi all'asse y 
Mz,fi,e,d  è il massimo momento flettente di progetto relativo all'asse z 
Nb,fi,min  è lo sforzo normale resistente minimo per instabilità piana di progetto per 
  l'asta compressa (vedere §4.7.5.1 della presente tesi) 




Mres,fi,y ,θ è il massimo flettente esplicabile dalla sezione attorno all'asse y ed è dato 
  dall'espressione: 
Mres,fi,y ,θ = ky,θ⋅Wpl,y⋅ fy / γm,fi 
Mres,fi,z ,θ è il massimo flettente esplicabile dalla sezione attorno all'asse z ed è dato 
  dall'espressione: 
Mres,fi,z ,θ = ky,θ⋅Wpl,z⋅ fy / γm,fi 
ky e kz  sono coefficienti di interazione che tengono conto delle condizioni di carico 
  e di vincolo. Si possono calcolare con le seguenti espressioni: 
 
kf = 1 −  μf ∙ NB,vχf,B ∙ A ∙ kf,¶ ∙ ffγ,B
 ≤ 3 ; μf = H1,2 ∙ β,f − 3I ∙ λ`f,¶ + 0,44β,f − 0,29 ≤ 0,8 
kt = 1 −  μt ∙ NB,vχt,B ∙ A ∙ kf,¶ ∙ ffγ,B
 ≤ 3 ;  μt = H2β,f − 5I ∙ λ`t,¶ + 0,44β,t − 0,29 ≤ 0,8 
I coefficienti βM dipendono dall'andamento dei diagrammi del momento e nel caso in esame 
valgono: 
βM,y = 2,36 
βM,z = 2,16 
III.2.5.4 Risultati delle verifiche 
Di seguito si riportano le azioni sollecitanti i vari profili e, in maniera sintetica, i risultati delle 
verifiche effettuate sui tre tipi di profili: 
Trave principale (HE220B) 
Azioni sollecitanti: 
BLOCCO 1 
Vx = 102,47 kN (trave: 4;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 
My = 105,36 kNm (trave: 4;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 





Vx = 88,83,18 kN (trave: 94;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
My = 93,15 kNm (trave: 94;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
 
Verifiche: 
PROPRIETA' DEL PROFILO IN ACCIAIO (S355) 



















] [mm] [mm] [mm] 
355 210000 80769 9100 8091 2843 386476 220 220 6000 
 
Tabella III.13 - Proprietà geometriche profilo HE220B  
 
Ipotesi di lavoro: 
- Distribuzione uniforme della temperatura 
- Esposizione su tre lati 
- Esposizione di 60 minuti all'incendio standard ISO834 
Verifica di resistenza 
ky,θ = 0,427 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Mr,d = 279,6 kNm 
Mfi,θ,R,d = 125,36 kNm     >   MEd = 105,36 kNm VERIFICATO 
Verifica di stabilità flesso-torsionale 
Mcr = 8907,82 kNm 
Wpl,y = 827000 mm3 
fy = 355 N/mm2 
λLT = 0,182 
ky,θ = 0,43 
kE,θ = 0,278 




λLT,θ,com = 0,225 
αθ = 0,529 
ηLT,θ,com = 0,119 
ΦLT,θ,com = 0,585 
χLT,fi = 0,889 
Mb,fi,θ,R,d = 111,47 kNm    >   MEd = 105,36 kNm VERIFICATO 
Verifica a taglio 
ky,θ = 0,427 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Vr,d = 545 kN 
Vfi,t,R,d = 244,35 kN    >   VEd = 102,47 kN VERIFICATO 
 
Trave secondaria (HE140A) 
Azioni sollecitanti: 
BLOCCO 1 
Vx = 11,72 kN (trave: 18;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 
My = 10,90 kNm (trave: 18;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 
BLOCCO 2 
Vx = 0,68 kN (trave: 75;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
My = 0,64 kNm (trave: 83;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
 
Verifiche: 
PROPRIETA' DEL PROFILO IN ACCIAIO (S355) 



















] [mm] [mm] [mm] 
355 210000 80769 3140 1033 389,3 84061,5 140 133 5500 
 
Tabella III.14 - Proprietà geometriche profilo HE140A  
 
Ipotesi di lavoro: 




- Distribuzione uniforme della temperatura 
- Esposizione su tre lati 
- Esposizione di 60 minuti all'incendio standard ISO834 
Verifica di resistenza 
ky,θ = 0,19 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Mr,d = 58,66 kNm 
Mfi,θ,R,d = 11,70 kNm     >   MEd = 10,90 kNm VERIFICATO 
Verifica di stabilità flesso-torsionale 
Mcr = 856,44 kNm 
Wpl,y = 173500 mm3 
fy = 355 N/mm2 
λLT = 0,268 
ky,θ = 0,19 
kE,θ = 0,117 
λLT,θ,com = 0,342 
αθ = 0,529 
ηLT,θ,com = 0,181 
ΦLT,θ,com = 0,649 
χLT,fi = 0,833 
Mb,fi,θ,R,d = 9,75 kNm    <   MEd = 10,90 kNm NON VERIFICATO 
Mb,fi,θ,R,d = 9,75 kNm     >   MEd = 0,64 kNm VERIFICATO 
 
Verifica a taglio 
ky,θ = 0,19 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 




Vr,d = 197,54 kN 





N = 383,07 kN (colonna: 162;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 
Vx = 38,06 kN (colonna: 134;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 
Vy = 3,49 kN (colonna: 151;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
Mx = 6,32 kNm (colonna: 151;combinazione: quasi permanente Qk 2 dominante) 
My = 69,28 kNm (colonna: 134;combinazione: quasi permanente Qk 3 dominante) 
BLOCCO 2 
N = 181,43 kN (colonna: 204;combinazione: quasi permanente Qk 2 dominante) 
Vx = 34,41 kN (colonna: 195;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
Vy = 0,32 kN (colonna: 208;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
Mx = 0,58 kNm (colonna: 208;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
My = 66,67 kNm (colonna: 195;combinazione: quasi permanente Qk 1 dominante) 
 
Verifiche: 
PROPRIETA' DEL PROFILO IN ACCIAIO (S355) 



















] [mm] [mm] [mm] 
355 210000 80769 13140 14920 5135 590848,8 260 260 3300 
 
Tabella III.15 - Proprietà geometriche profilo HE260B 
 
Ipotesi di lavoro: 
- Distribuzione uniforme della temperatura 
- Esposizione su quattro lati 
- Esposizione di 60 minuti all'incendio standard ISO834 




Verifica di instabilità flessionale 
Wpl,y = 1283000  mm3 
Wpl,z = 602200  mm3 
A = 13140  mm2 
γm,fi = 1 
fy = 355 N/mm2 
ky,θ = 0,33 
kE,θ = 0,207 
Nfi,e,d = 383,096 kN 
My,fi,e,d = 69,276 kNm 
Mz,fi,e,d = 6,323 kNm 
Carico critico Euleriano: 
Ncr,y = 28367400 N 
Ncr,z = 9763177 N 
Snellezze adimensionali a freddo: 
λy = 0,406 
λz = 0,691 
Snellezze adimensionali a caldo: 
λθ,y = 0,514 
λθ,z = 0,877 
Coefficienti di imperfezione: 
αθ = 0,529 
ηθ,y = 0,272 
ηθ,z = 0,464 
Φθ,y = 0,768 




Coefficienti di riduzione della resistenza plastica: 
χfi,y = 0,747 
χfi,z = 0,553 
Resistenza plastica nelle due direzioni: 
Nb,fi,q,R,d,y = 1160,104 kN 
Nb,fi,q,R,d,y = 859,686 kN =  Nb,fi,min,q 
Coefficienti di interazione: 
µy = 0,66 
µz = 0,06 
ky = 0,78 
kz = 0,97 
Momenti resistenti della sezione per l'inflessione attorno ai due assi: 
Mres,fi,y,θ = 151,6698 kNm 
Mres,fi,z,θ = 71,18907 kNm 
Verifica: 
NB,,vN2,B,B{,¶ + kf
Mf,B,,vMi,B,f,¶ + kt Mt,B,,¶Mi,B,t,¶ = 0,888 < 	1	 VERIFICATO 
 
 
Come risulta dalle verifiche, i profili del BLOCCO 2 risultano tutti verificati mentre, per 
quanto riguarda il BLOCCO 1, non verifica il profilo HE140A con cui sono realizzate le travi 
secondarie. Sarà perciò necessario proteggere queste membrature con i metodi illustrati di 
seguito e ripetere le verifiche considerando stavolta curve di temperatura per profili protetti. 




III.2.6 Analisi termica delle sezioni in acciaio protette 
L'espressione fornita dall'Eurocodice EN 1993-1-2 (§3.3.4.2) per il calcolo della variazione di 
temperatura nell'acciaio nei profili protetti (in ipotesi di distribuzione uniforme della 
temperatura) è: 
∆θ}, =	 λwdw ∙ c} ∙ ρ} ∙
AwV ∙ θª, − θ},1 + ϕ3 ∙ ∆t − (e
¼~½ − 1) ∙ ∆θª,	
dove: 
∆θa,t [°C] è l'incremento della temperatura nell'acciaio nell'intervallo di tempo ∆t (s) 
∆t [s]  è l'intervallo di tempo considerato (≤ 30s) 
ca [J/kgK] è il calore specifico dell'acciaio (in funzione della temperatura) 
ρa [kg/m3] è la densità dell'acciaio 
dp [m]  è lo spessore del rivestimento protettivo 
Ap [m2] è la superficie interna del protettivo esposto all'incendio 
V [m3]  è il volume di acciaio riscaldato 
Ap/V [m-1] è il fattore di sezione della membratura protetta 
θg,t [°C] temperatura del gas in prossimità della membratura all'istante t  
θa,t [°C] temperatura uniforme della membratura di acciaio all'istante t  
φ  è il coefficiente di ritardo e si può assumere cautelativamente pari a 1 
cp [J/kgK] è il calore specifico del protettivo (indipendente dalla temperatura) 
∆θg,t [°C] è l'incremento della temperatura del gas in prossimità della membratura  
  nell'intervallo di tempo ∆t (s) (dipende dalla modellazione dell'incendio) 









Istante t Temperatura acciaio θa Temperatura incendio θg Incremento di temperatura 
acciaio ∆θa 
t1 = ∆t θa,1 = 20°C θg,1 = θg (∆t/2) ∆θa,1 =∆θa(θa,1, θg,1, ∆t) 
t2 = t1+∆t  θa,2 = θa,1 +∆θa,1 θg,2 = θg (t1 +∆t/2) ∆θa,2 =∆θa(θa,2, θg,2, ∆t) 
... ... ... ... 
ti = ti -1+∆t θa,i = θa,i -1 +∆θa,i -1 θg,i = θg (ti -1 +∆t/2) ∆θa,i =∆θa(θa,i, θg,i, ∆t) 
... ... ... ... 
 
Tabella III.16 - Procedura per la determinazione delle curve di riscaldamento dell'acciaio protetto (da Buchanan) 
 
 
Figura III.11 - Esempi di calcolo di fattore di sezione per alcuni profili non protetti 




Le verifiche sono state effettuate ipotizzando di utilizzare due tipi di protettivi ed andando 
quindi a valutare quale risulta essere il più vantaggioso per il caso in esame. Di seguito si 
riportano i diagrammi delle curve di riscaldamento ottenute per il profilo HE140A, dapprima 
utilizzando un intonaco a spruzzo e successivamente una vernice intumescente.  
III.2.6.1 Sezioni in acciaio protette con intonaco a spruzzo 
Il protettivo utilizzato è un intonaco isolante leggero premiscelato a base di vermiculite 
espansa e leganti idraulici da applicare a spruzzo con normali macchine intonacatrici (vedere 
gli allegati per la scheda tecnica)  
Ipotesi: 
− schematizzazione dell'incendio mediante curva standard ISO 834 
− ∆t = 1s 










N° lati esposti 3 







λp (W/mK) 0,078 
dp (mm) 8 
kp = (Ap/V)⋅( λp/dp)  (W/m3K) 2028 




















Tabella III.18 - Valori delle temperature per il calcolo delle curve di temperatura dei profili protetti 
 
 
Figura III.12 - Curve di temperatura dei profili protetti con intonaco isolante 
 


























Curve di riscaldamento acciaio
(materiale protetto)
HE140A




Verifica di resistenza 
ky,θ = 0,343 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Mr,d = 58,66 kNm 
Mfi,θ,R,d = 21,13 kNm     >   MEd = 10,90 kNm VERIFICATO 
Verifica di stabilità flesso-torsionale 
Mcr = 856,44 kNm 
Wpl,y = 173500 mm3 
fy = 355 N/mm2 
λLT = 0,268 
ky,θ = 0,343 
kE,θ = 0,2146 
λLT,θ,com = 0,339 
αθ = 0,529 
ηLT,θ,com = 0,179 
ΦLT,θ,com = 0,647 
χLT,fi = 0,834 
Mb,fi,θ,R,d = 17,63 kNm    >   MEd = 10,90 kNm VERIFICATO 
 
Verifica a taglio 
ky,θ = 0,343 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Vr,d = 197,54 kN 
Vfi,t,R,d = 71,14 kN    >   VEd = 11,72 kN VERIFICATO 
  




III.2.6.2  Sezioni in acciaio protette con vernice intumescente 
In questo caso il protettivo è un prodotto verniciante intumescente a base d'acqua, da 
utilizzare in ambienti interni ed applicare sia a mano (pennello - rullo), sia a spruzzo con 
pompe airless. La protezione contro il fuoco si realizza attraverso un processo di espansione 
dei componenti che, ad elevata temperatura, formano uno strato microcellulare altamente 
coibente che rallenta l'aumento della temperatura del supporto. (vedere gli allegati per la 
scheda tecnica)  
Ipotesi: 
− schematizzazione dell'incendio mediante curva standard ISO 834 
− ∆t = 1s 
− φ = 0 
 
PROFILO HE140A 
N° lati esposti 3 







λp (W/mK) (da letteratura) 0,012 
dp (mm) 1 
kp = (Ap/V)⋅( λp/dp)  (W/m3K) 2496 
 


























Tabella III.20 - Valori delle temperature per il calcolo delle curve di temperatura dei profili protetti 
 
 
Figura III.13 - Curve di temperatura dei profili protetti con vernice intumescente 
 

























Curve di riscaldamento acciaio
(materiale protetto)
HE140A




Verifica di resistenza 
ky,θ = 0,232 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Mr,d = 58,66 kNm 
Mfi,θ,R,d = 14,29 kNm     >   MEd = 10,90 kNm VERIFICATO 
Verifica di stabilità flesso-torsionale 
Mcr = 856,44 kNm 
Wpl,y = 173500 mm3 
fy = 355 N/mm2 
λLT = 0,268 
ky,θ = 0,232 
kE,θ = 0,1318 
λLT,θ,com = 0,356 
αθ = 0,529 
ηLT,θ,com = 0,188 
ΦLT,θ,com = 0,657 
χLT,fi = 0,826 
Mb,fi,θ,R,d = 11,81 kNm    >   MEd = 10,90 kNm VERIFICATO 
 
Verifica a taglio 
ky,θ = 0,232 
γm,0 = 1,05 
γm,fi = 1 
Vr,d = 197,54 kN 
Vfi,t,R,d = 48,12 kN    >   VEd = 11,72 kN VERIFICATO 
 




III.2.7 Valutazione economica 
La valutazione della resistenza al fuoco può essere fatta in due modi: 
− metodo sperimentale: la determinazione della resistenza al fuoco avviene in base ai 
    risultati di prova. Le prove di resistenza al fuoco hanno  
    l’obiettivo di valutare il comportamento al fuoco dei prodotti 
    e degli elementi costruttivi, sotto specifiche condizioni di  
    esposizione e attraverso il rispetto di misurabili criteri  
    prestazionali. 
− metodo analitico:  si basa sulla determinazione delle prestazioni della struttura 
    mediante il procedimento esplicato nei paragrafi precedenti. 
Le valutazioni economiche sono state fatte confrontando i risultati ottenuti dal calcolo 
analitico ed i valori contenuti nelle tabelle messe a disposizione dalle case produttrici 
(ottenute mediante metodo sperimentale). 
III.2.7.1 Calcolo della temperatura critica 
Le tabelle presentate dalle ditte produttrici, dimensionano lo spessore del protettivo in base 
alla temperatura critica del profilo (non protetto), definita come "temperatura dell'elemento 
strutturale in corrispondenza della quale si verifica la sua condizione di collasso" ovvero: 
Efi,d = k(Tcr) ⋅ Rfi,d(0) 
dove: 
Efi,d  è l'effetto dell' azione 
Rfi,d è la resistenza a caldo ad inizio incendio 
Da questa espressione si definisce il coefficiente di utilizzazione µ0: 




μ½ = EB,vRB,v,½ = k(Thi) 
Tramite il coefficiente di utilizzazione è possibile ricavare, mediante varie espressioni 
analitiche, il valore della temperatura critica. 
Per problemi di stabilità, l'Eurocodice EN 1993-1-2 non prevede l'utilizzo del metodo della 
temperatura critica; la norma UNI 9503:2007 lo prevede, proponendo una formula nella quale 
il coefficiente di utilizzazione è incrementato del 20% rispetto a quello della formula prevista 
dall'Eurocodice (per le sole verifiche di resistenza). 
In questo caso si è deciso di utilizzare un'espressione proposta da Ponticelli - Caciolai nel 
libro "Resistenza al fuoco delle costruzioni", ottenuta approssimando i valori del coefficiente 
di riduzione del modulo di Young e di seguito riportata: 
Thi = 157 ∙ ln( 10,9674 ∙ μ½½,¾4 − 1) + 585 
Quindi, riferendosi alla verifica di stabilità flesso-torsionale si ottiene: 
Efi,d = MEd = 10,90 kNm 
Mfi,0,Rd = 53,50 kNm 
µ0 = 0,20 
Tcr = 675°C 
III.2.7.2 Analisi dei costi 
Elementi protetti mediante intonaco a spruzzo 
CAFCO300         
sacchi da 20 kg 30,70 € a sacco   
consumo medio 4 kg/m
2
 per 10 mm di spessore   
consumo medio per 8 mm di spessore  3,2 kg/m2 
 




Costo del protettivo considerando di proteggere solo i profili necessari (profili HE140A del 













[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE140A 
interne 0,65 5,50 27 97 8 309 474,13 
di bordo 0,40 5,50 22 48 8 155 237,74 
TOTALE 711,87 
 
Tabella III.21 - Costo dell'intonaco con il metodo analitico (solo profili necessari) 
 













[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE220B 
interne 1,05 6,00 36 227 8 726 1.114,04 
di bordo 0,63 6,00 28 106 8 339 519,89 
HE140A 
interne 0,65 5,50 34 122 8 389 597,05 
di bordo 0,40 5,50 32 70 8 225 345,80 
HE260B 
interne 1,50 3,30 25 124 8 396 607,86 
di bordo 1,24 3,30 42 172 8 550 844,20 
d'angolo 0,75 3,30 17 42 8 135 206,67 
TOTALE 3.184,65 
 
Tabella III.22 - Costo dell'intonaco con il metodo analitico (tutti i profili) 
 
Come riportato nel paragrafo precedente, la temperatura critica reale è 675°C tuttavia 
considerare i dati della tabella, che sono riferiti ad una temperatura critica di 500°C, significa 
andare a favore di sicurezza.  





Tabella III.23 - Spessori di intonaco in relazione alla classe di resistenza e all'indice di massività per Tcr = 500°C 
 
Mediante interpolazione lineare del fattore di massività (che per il profilo HE140A è pari a 
208) si è ottenuto uno spessore di intonaco pari a 21 mm. 
CAFCO300         
sacchi da 20 kg 30,70 € a sacco   
consumo medio 4 kg/m
2
 per 10 mm di spessore   
consumo medio per 21 mm di spessore  8,4 kg/m2 
 
Costo del protettivo considerando di proteggere solo i profili necessari (profili HE140A del 













[m] [m] [-] [m2] [mm] [kg] [€] 
HE140A 
interne 0,65 5,50 27 97 21 811 1.244,59 
di bordo 0,40 5,50 22 48 21 407 624,07 
TOTALE 1.868,66 
 






















[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE220B 
interne 1,05 6,00 36 227 21 1905 2.924,36 
di bordo 0,63 6,00 28 106 21 889 1.364,70 
HE140A 
interne 0,65 5,50 34 122 21 1021 1.567,27 
di bordo 0,40 5,50 32 70 21 591 907,74 
HE260B 
interne 1,50 3,30 25 124 21 1040 1.595,63 
di bordo 1,24 3,30 42 172 21 1444 2.216,01 
d'angolo 0,75 3,30 17 42 21 353 542,52 
TOTALE 8.359,70 
 
Tabella III.25 - Costo dell'intonaco con il metodo sperimentale (tutti i profili) 
 
Elementi protetti mediante vernice intumescente 
SPRAYFILM WB II         
fusti da 25 kg 11,00 € al kg   
consumo medio 1500 g/m
2
 per 0,750 mm di spessore 
consumo medio per 1 mm di spessore  2 kg/m2 
 
Costo del protettivo considerando di proteggere solo i profili necessari (profili HE140A del 













[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE140A 
interne 0,65 5,50 27 97 1 193 2.123,55 
di bordo 0,40 5,50 22 48 1 97 1.064,80 
TOTALE 3.188,35 
 





















[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE220B 
interne 1,05 6,00 36 227 1 454 4.989,60 
di bordo 0,63 6,00 28 106 1 212 2.328,48 
HE140A 
interne 0,65 5,50 34 122 1 243 2.674,10 
di bordo 0,40 5,50 32 70 1 141 1.548,80 
HE260B 
interne 1,50 3,30 25 124 1 248 2.722,50 
di bordo 1,24 3,30 42 172 1 344 3.781,01 
d'angolo 0,75 3,30 17 42 1 84 925,65 
TOTALE 14.263,48 
 
Tabella III.27 - Costo della vernice con il metodo analitico (tutti i profili) 
 
 
Tabella III.28 - Spessori di vernice in relazione alla classe di resistenza e all'indice di massività per Tcr = 620°C 
 
SPRAYFILM WB II         
fusti da 25 kg 11,00 € al kg   
consumo medio 1500 g/m
2
 per 0,750 mm di spessore 
consumo medio per 1 mm di spessore  2,53 kg/m2 
 




Costo del protettivo considerando di proteggere solo i profili necessari (profili HE140A del 













[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE140A 
interne 0,65 5,50 27 97 1,265 244 2.686,29 
di bordo 0,40 5,50 22 48 1,265 122 1.346,97 
TOTALE 4.033,26 
 
Tabella III.29 - Costo della vernice con il metodo sperimentale (solo profili necessari) 
 













[m] [m] [-] [m
2
] [mm] [kg] [€] 
HE220B 
interne 1,05 6,00 36 227 1,265 574 6.311,84 
di bordo 0,63 6,00 28 106 1,265 268 2.945,53 
HE140A 
interne 0,65 5,50 34 122 1,265 308 3.382,74 
di bordo 0,40 5,50 32 70 1,265 178 1.959,23 
HE260B 
interne 1,50 3,30 25 124 1,265 313 3.443,96 
di bordo 1,24 3,30 42 172 1,265 435 4.782,98 
d'angolo 0,75 3,30 17 42 1,265 106 1.170,95 
TOTALE 18.043,30 
 
Tabella III.30 - Costo della vernice con il metodo sperimentale (tutti i profili) 
 
Riassumendo: 
METODO ANALITICO METODO SPERIMENTALE 
INTONACO 
SOLO I PROFILI NECESSARI  711,87 € 1.868,66 € 
TUTTI I PROFILI  3.184,65 € 8.359,70 € 
VERNICE 
SOLO I PROFILI NECESSARI  3.188,35 € 4.033,26 € 
TUTTI I PROFILI  14.263,48 € 18.043,30 € 
 
Tabella III.31 - Confronto economico tra i vari metodi di calcolo ed i vari protettivi 
 




III.3 Strutture in cemento armato 
Le strutture in cemento armato hanno un buon comportamento in caso di incendio; ciò può 
essere ricondotto al fatto che il calcestruzzo non è combustibile e presenta un basso valore 
della conducibilità termica. Inoltre, durante l'incendio, le sezioni di cemento armato 
mantengono la loro geometria proteggendo le barre di acciaio grazie al copriferro; la pasta di 
cemento presente nel calcestruzzo subisce processi chimico-fisici endotermici che ritardano la 
trasmissione del calore alle strutture. 
III.3.1 Proprietà del calcestruzzo alle alte temperature 
III.3.1.1 Proprietà meccaniche 
Diagramma sforzo - deformazione 
Il modello adottato dall'Eurocodice EN 1992-1-2 (§3.2.2) è caratterizzato da due parametri 
definiti in funzione della temperatura del calcestruzzo e del tipo di aggregato (siliceo o 
calcareo): 
- la resistenza a compressione fc,θ 
- la deformazione εc1,θ corrispondente a fc,θ 
 
Figura III.14 - Diagramma sforzo-deformazione per il calcestruzzo compresso alle alte temperature 









Tabella III.33 - Valori dei principali parametri delle relazioni sforzi-deformazioni del calcestruzzo ordinario con aggregati 
silicei o calcarei a elevate temperature 
 
Resistenza a trazione 
Generalmente la resistenza a trazione del calcestruzzo può essere trascurata a vantaggio di 
sicurezza. Tuttavia, se è necessario tenerla in considerazione, l'Eurocodice raccomanda che la 
riduzione della resistenza a trazione caratteristica del calcestruzzo sia calcolata mediante 
l'espressione: 
fct,k(θ) = kct,k(θ)⋅fct,k (20°C) 




dove kct,k(θ) è il coefficiente di riduzione e vale: 
kct,k(θ) = 1,0    per 20°C ≤ θ < 100°C 
kct,k(θ) = 1,0 - (θ - 100)/500  per100°C ≤ θ < 600°C 
kct,k(θ) = 0,0    per θ ≥ 600°C 
 
Figura III.15 - Coefficiente kc,t(θ ) per la diminuzione della resistenza a trazione del calcestruzzo a elevate temperature 
 
Massa volumica 
La variazione della massa volumica con la temperatura è influenzata dalla fuoriuscita 
dell’acqua ed è definita come segue: 
ρ(θ) = ρ(20°C)       per 20°C ≤ θ < 115°C 
ρ(θ) = [1 − 0,02⋅(θ − 115)/85]⋅ρ(20°C)     per 115°C ≤ θ < 200°C 
ρ(θ) = [0,98 − 0,03⋅(θ − 200)/200]⋅ρ(20°C)    per 200°C ≤ θ < 400°C 
ρ(θ) = [0,95 − 0,07⋅(θ − 400)/800]⋅ρ(20°C)    per 400°C ≤ θ < 1200°C 
Modulo di elasticità 
Il modulo di elasticità decresce all'aumentare della temperatura in maniera leggermente 
differente a seconda che ci si riferisca al modulo tangente o al modulo secante. 




III.3.1.2 Proprietà termiche 
Dilatazione termica 
La deformazione termica del calcestruzzo εc(θ) si può determinare con riferimento alla 
lunghezza a 20 °C come segue: 
Aggregati silicei: 
εc(θ) = - 1,8⋅10-4 + 9⋅10-6⋅θ + 2,3⋅10-11⋅θ3  per 20°C ≤ θ ≤ 700°C 
εc(θ) = 14⋅10-3     per 700°C ≤ θ ≤ 1200°C 
Aggregati calcarei: 
εc(θ) = - 1,2⋅10-4 + 6⋅10-6⋅θ + 1,4⋅10-11⋅θ3  per 20°C ≤ θ ≤ 805°C 
εc(θ) = 12⋅10-3     per 805°C ≤ θ ≤ 1200°C 
 
Figura III.16 - Andamento della dilatazione termica totale del calcestruzzo 
 





Il calore specifico cp(θ) del calcestruzzo secco (u = 0%) si può determinare come segue, sia 
per calcestruzzi con aggregati silicei che calcarei, in funzione della temperatura θ del 
calcestruzzo espressa in gradi centigradi: 
cp(θ) = 900 [J/kgK]     per 20°C ≤ θ ≤ 100°C 
cp(θ) = 900 + (θ - 100)  [J/kgK]   per 100°C < θ ≤ 200°C 
cp(θ) = 1000 + (θ - 200)/2  [J/kgK]   per 200°C < θ ≤ 400°C 
cp(θ) = 1000  [J/kgK]     per 400°C < θ ≤ 1200°C 
Nei casi in cui il contenuto di umidità non sia considerato esplicitamente nel metodo di 
calcolo, l'Eurocodice EN 1992-1-2 permette di modellare la funzione data per il calore 
specifico del calcestruzzo con aggregati silicei o calcarei attraverso un valore costante, di 
picco (cp.peak), posto tra 100 °C e 115 °C con diminuzione lineare tra 115 °C e 200 °C. Di 
seguito si riportano i valori di picco del calore specifico in funzione del contenuto percentuale 
di umidità: 
cp.peak = 900 [J/kgK]   per contenuto di umidità dello 0% in peso di calcestruzzo 
cp.peak = 1470 [J/kgK]   per contenuto di umidità dello 1,5% in peso di calcestruzzo 
cp.peak = 2020 [J/kgK]   per contenuto di umidità dello 3,0% in peso di calcestruzzo 
 





Figura III.17 - Andamento del calore specifico del calcestruzzo in funzione della temperatura 
 
Conducibilità termica 
La conduttività termica λc del calcestruzzo può essere determinata tra un valore limite 
inferiore e un valore limite superiore definiti come segue: 
λc, inf = 2 - 0,2451⋅(θ /100) + 0,0107⋅(θ /100)2  [W/mK]  per 20 °C ≤ θ ≤ 1 200°C 
λc, sup = 1,36 - 0,136⋅(θ /100) + 0,0057⋅(θ /100)2  [W/mK]  per 20 °C ≤ θ ≤ 1 200°C 
 
Figura III.18 - campo di variazione della conducibilità termica del calcestruzzo in funzione della temperatura 




III.3.2 Proprietà dell'acciaio da cemento armato alle alte temperature 
III.3.2.1 Proprietà meccaniche 
Diagramma tensione - deformazione 
La relazione sforzo-deformazione fornita dall'Eurocodice EN 1992-1-2 è definita da tre 
parametri: 
- l’inclinazione del campo elastico lineare Es,θ 
- il limite proporzionale fsp,θ 
- il massimo livello di sforzo fsy,θ 
 
Figura III.19 - Diagramma sforzi -deformazioni per acciai da cemento armato 
 





Tabella III.34 - Espressioni analitiche per il legame tensione - deformazione degli acciai da cemento armato 
 
Massa volumica 
La massa volumica dell'acciaio non varia apprezzabilmente alle alte temperature. Il suo valore 
costante vale: 
ρs = 7850 kg/m3 
III.3.2.2 Proprietà termiche 
Dilatazione termica dell'acciaio 
Come prescritto al §3.4.1 dell'Eurocodice EN 1993-1-2 la dilatazione termica varia con la 
temperatura dell'acciaio θs ed è data dalle espressioni seguenti: 
εs(θ)= 1,2 ⋅ 10-5θs + 0,4 ⋅ 10-8θs2 - 2,416 ⋅ 10-4  per 20°C ≤ θa ≤ 750°C 
εs(θ)= 1,1 ⋅ 10-2      per 750°C ≤ θa ≤ 860°C 
εs(θ)= 2 ⋅ 10-5θs - 6,2 ⋅ 10-3     per 860°C ≤ θa ≤ 1200°C 





Figura III.20 - Variazione della dilatazione termica dell'acciaio alle alte temperature 
 
III.3.3 Il fenomeno dello spalling 
Quando una struttura o un elemento in cemento armato vengono sottoposti ad alte 
temperature, uno dei rischi più frequenti è il verificarsi dello spalling. 
Tale fenomeno consiste nell'espulsione di porzioni più o meno consistenti di copriferro, 
causando così una riduzione della sezione resistente e quindi significative perdite di capacità 
portante.  
A livello molecolare ciò accade perché i legami chimici fra le molecole di acqua all’interno 
del cemento si rompono, distruggendo il reticolo molecolare che mantiene coeso il cemento; 
l’acqua contenuta nel cemento si trasforma in vapore e la tensione cui è sottoposta la faccia 
calda della struttura cresce al punto da far saltare il copriferro. 
 
 




100°C < θ < 150°C Evaporazione dell'acqua dai pori grossi 
150°C < θ < 180°C Espulsione dell'acqua non combinata. La pasta 
cementizia si contrae e gli inerti si espandono 
300°C < θ < 500°C Si dissocia l'idrossido di calcio: 
Ca(OH)2 → CaO + H2O 
500°C < θ < 700°C Trasformazione di fase del quarzo con aumento di 
volume 
Oltre 700°C Trasformazione delle fasi degli idrati di calcio silicati 
Oltre 800°C 
Decarbonatazione del calcare: 
CaCO3 → CaO + CO2 
1150°C < θ < 1200°C Il calcestruzzo inizia a fondere 
Oltre 1300°C Il calcestruzzo è allo stato liquido 
 
Tabella III.35 - Trasformazione del calcestruzzo alle alte temperature 
 
Esistono varie tipologie di spalling: 
- spalling esplosivo: è caratterizzato dalla violenta espulsione di pezzi di calcestruzzo 
durante le prime fasi dell'incendio; si manifesta infatti per temperature del 
calcestruzzo comprese tra 250°C e 400°C, quindi generalmente nei primi trenta 
minuti. Questo fenomeno è maggiormente sentito nei calcestruzzi ad altra resistenza 
che hanno una porosità minore rispetto ai calcestruzzi ordinari. 
- surface pitting: è caratterizzato da un'espulsione localizzata di inerti superficiali e 
principalmente di tipo siliceo. Anche questo fenomeno si manifesta nelle prime fasi 
dell'incendio. 
- corner break off (o falling off): si tratta del lento distacco di interi strati di 
calcestruzzo, nelle fasi iniziali dell'incendio. Questo fenomeno può essere evitato 
aggiungendo delle armature disposte ad hoc. 
L'Eurocodice EN1992-1-2 prevede il fenomeno dello spalling ed infatti non impone 
particolari misure per contrastarlo se non impiegare un calcestruzzo (ordinario) con contenuto 
di umidità minore del 3% in peso.  




III.3.4 Metodi di verifica 
Anche per le strutture in cemento armato, così come per quelle in acciaio, le verifiche possono 
essere effettuate nel dominio del tempo, della resistenza o della temperatura. Generalmente si 
predilige la verifica nel dominio del tempo, andando a confrontare i valori di resistenza al 
fuoco, desunti da tabelle, con le durate di incendio determinate dalle normative o da calcoli 
analitici. Nel dominio delle resistenze vengono invece svolte verifiche più accurate, dove si 
paragonano la capacità portante con la situazione di carico prevista sulla struttura o sul 
singolo elemento, all'atto dell'incendio. Esistono vari metodi di verifica ma di seguito saranno 
descritti solamente i metodi utilizzati in questa tesi.  
III.3.4.1 Verifiche con il metodo tabellare 
L'Eurocodice EN 1992-1-2 mette a disposizione varie tabelle per facilitare il progettista nella 
verifica degli elementi in cemento armato. Queste tabelle si differenziano a seconda che si 
debbano verificare travi, colonne, pareti o solette in cemento armato e possono essere 
utilizzate solo se sono rispettate determinati requisiti. 
Le tabelle forniscono le dimensioni minime (bmin) e il copriferro minimo (a) che la sezione 
dell'elemento deve avere per garantire le varie resistenze al fuoco e sono differenziate, oltre 
che per tipo di elemento, per il numero di lati di esposizione all'incendio. Il copriferro è 
misurato dal bordo della sezione al baricentro della barra di acciaio. 
I valori proposti da queste tabelle sono in genere molto conservativi, valgono solo per 
incendio standard e non tengono conto della forma dell'elemento esposto al fuoco e del livello 
di carico. 
 





Figura III.21 - Sezioni trasversali di membrature strutturali, indicanti la distanza nominale dell’asse a 
 
Il metodo tabellare è stato usato in questa tesi per la verifica delle travi; di seguito si riportano 
il procedimento seguito ed i risultati ottenuti. 
Verifica delle travi 
L'Eurocodice EN 1992-1-2 (§5.6.1) propone tabelle valide per travi schematizzabili come 
semplicemente appoggiate e per travi continue, e prescrive che la resistenza al fuoco delle 
travi di calcestruzzo armato e calcestruzzo armato precompresso si può considerare adeguata 
se sono utilizzati i valori dei prospetti forniti, unitamente alle regole riportate di seguito: 
− I prospetti si riferiscono a travi che possono essere esposte all’incendio su tre facce, 
vale a dire con la faccia superiore isolata mediante lastre o altri elementi che 
continuano la loro funzione isolante durante tutto il periodo di resistenza al fuoco. 
− I valori indicati nei prospetti sono validi per le sezioni trasversali con sezione costante, 
con sezione variabile e con sezione ad I 
− Per travi a larghezza variabile, il valore minimo b corrisponde al baricentro 
dell’armatura tesa. 
− Si raccomanda che l’altezza efficace deff del bulbo inferiore delle travi con sezione a I 
con anima variabile non sia minore di: 
 deff = d1 + 0,5 d2 ≥ bmin 




 dove bmin è il valore minimo della larghezza della trave 
 
 
Figura III.22 - Definizione delle dimensioni per diversi tipi di sezioni di trave 
 
 
Tabella III.36 - Dimensioni minime e distanze dell’asse per travi continue di calcestruzzo armato 
 
Le travi presenti nel progetto analizzato, sono tutte a sezione costante di dimensioni (b x h) 
pari a 30 x 50 cm e 30 x 40 cm. 





Figura III.23 - Dimensioni e copriferri delle sezioni 
 
La verifica è soddisfatta per entrambe le travi come si vede dalla tabella riassuntiva seguente: 
RESISTENZA DIMENSIONE MINIMA SEZIONE bmin DIMENSIONE MINIMA COPRIFERRO a 
[min] [mm] [mm] 
R60 200 12 
R90 250 25 
 
Tabella III.37 - valori minimi di sezione e copriferro per resistenze R60 e R90 
 
TRAVE DIMENSIONE SEZIONE b > bmin? DIMENSIONE COPRIFERRO >a? 
[cm] [mm] --- [mm] --- 
30x50 300 SI 45 SI 
30x40 300 SI 43 SI 
 
Tabella III.38 - Risultati della verifica delle travi con il metodo tabellare 
 
III.3.4.2 Verifiche con il metodo dell'isoterma 500°C 
Questo metodo di verifica, che rientra nella categoria dei metodi semplificati, consiste nel 
ridurre la sezione resistente ipotizzando che il calcestruzzo, raggiunta una determinata 
temperatura, si danneggi e non contribuisca più alla capacità portante. Lo spessore del 
calcestruzzo danneggiato, a500, si pone uguale alla profondità media dell’isoterma dei 500°C 
nella zona compressa della sezione trasversale. Il calcestruzzo danneggiato, vale a dire il 




calcestruzzo che abbia raggiunto temperature maggiori di 500°C, come già detto, si 
presuppone non contribuisca alla capacità portante della membratura, mentre la restante 
sezione trasversale mantiene i suoi valori di resistenza e modulo d’elasticità iniziali. 
Il metodo dell'isoterma 500°C può essere applicato se sono rispettati dei valori minimi dello 
spessore della sezione, che sono riportati nella tabella sottostante in caso di esposizione ad 
incendio normalizzato: 
 
Tabella III.39 - Spessori minimi della sezione per applicare il metodo dell'isoterma 500°C 
 
Come descritto nell'Eurocodice EN 1992-1-2, la procedura per calcolare la resistenza di una 
sezione trasversale di calcestruzzo armato in situazione di incendio può essere descritta come 
segue: 
1. Determinare l’isoterma dei 500°C per la specifica esposizione a incendio normalizzato 
o parametrico; 
2. Determinare un nuovo spessore bfi e una nuova altezza efficace dfi della sezione 
trasversale escludendo il calcestruzzo al di fuori dell’isoterma dei 500°C. Gli angoli 
arrotondanti dell’isoterma possono essere valutati approssimando la forma reale delle 
isoterme a un rettangolo o un quadrato, come indicato nella figura riportata di seguito; 
3. Determinare la temperatura delle barre d’armatura nelle zone tese e compresse. La 
temperatura delle singole barre d’armatura può essere valutata attraverso le mappature 
termiche dell’appendice A dell'Eurocodice o da manuali, ed è presa come la 
temperatura nel centro della barra. Alcune barre d’armatura possono cadere al di fuori 
della sezione trasversale ridotta, ma nonostante ciò, possono essere inserite nel calcolo 
della capacità portante ultima della sezione trasversale esposta al fuoco; 




4. Determinare la resistenza ridotta dell’armatura in funzione della temperatura secondo 
il §4.2.4.3 dell'Eurocodice EN 1992-1-2; 
5. Utilizzare metodi di calcolo convenzionali per la determinazione della capacità 
portante ultima della sezione trasversale ridotta, utilizzando la resistenza delle barre 
d’armatura ottenuta come al punto 4; 
6. Confrontare la capacità portante ultima calcolata con le azioni di progetto o, in 
alternativa, la resistenza al fuoco stimata con la resistenza richiesta. 
 
Figura III.24 - Sezione traversale ridotta di una trave e di un pilastro di calcestruzzo armato 




Verifica dei pilastri 
La verifica dei pilastri è stata condotta con il metodo dell'isoterma 500°C dato che risultava 
impossibile applicare il metodo tabellare per due motivi: 
− Le tabelle proposte nell'Eurocodice EN1992-1-2 (§5.3) sono valide solo per strutture 
controventate 
− Non risultano verificate le limitazioni proposte sul'eccentricità sia nel caso del metodo 
A che del metodo B 
Per la verifica dei pilastri, il primo passo è stato ricavare le mappature termiche che sono 
servite per determinare le dimensioni della sezione ridotta. 
La mappatura termica della sezione di un elemento strutturale è rappresentata dalla 
distribuzione delle temperature al suo interno dopo un certo periodo di esposizione della 
superficie esterna all'incendio. L'ipotesi fondamentale con la quale sono ricavate tali 
mappature, è che la trasmissione del calore avvenga solamente nel piano che contiene la 
sezione, il che vuol dire che si trascurano gli scambi di calore lungo l'asse della sezione. 
L'Eurocodice EN 1992-1-2, fornisce nell'Appendice A, mappature termiche relative a sezioni 
di cemento armato di lastre, travi e colonne, esposte all'incendio standard. 
I pilastri da verificare hanno dimensioni diverse da quelli per i quali sono fornite le mappature 
termiche nell'Eurocodice, perciò si è dovuto ricavare l'andamento della temperatura seguendo 
le direttive della norma UNI 9502 [Procedimento analitico per valutare la resistenza al fuoco 
degli elementi costruttivi di conglomerato cementizio armato, normale e precompresso]. 
Secondo questa norma, i fattori che influenzano la distribuzione della temperatura sono: 
− le proprietà fisiche del conglomerato cementizio (conducibilità termica, calore 
specifico, massa volumica, contenuto d'acqua); 




− la geometria dell'elemento con eventuali cavità o inserti e sua configurazione di 
esposizione nell'ambiente ed al fuoco; 
− i rivestimenti generici e protettivi; 
Si postula inoltre che la presenza delle armature non modifica la distribuzione delle 
temperature nel conglomerato cementizio, assumendosi come temperatura dell'acciaio, 
costante per tutta la sua sezione, la temperatura che ha il conglomerato cementizio nel 
baricentro dell'area di acciaio. 
Sempre secondo quanto prescritto al §6.1.1 della norma UNI 9502, la propagazione del calore 
all'interno di un volume elementare di conglomerato è del tipo conduttivo e governata 
dall'equazione di Fourier: 
div(λh ∙ grad	θ + w) = Ch ∙ ρh ∙ 	δθδt 	
con la condizione al contorno su una superficie elementare: 
div(λh ∙ grad	θ){ = h{,v	
dove: 
θ è la temperatura [°C] 
t è il tempo [min] 
λc è la conducibilità termica [W/m°C] 
Cc è il calore specifico [J/kg°C] 
ρc è la massa volumica [kg/m3] 
w è la potenza generata nell'unità di volume [W/m3] 
Le condizioni di non linearità presenti nelle equazioni differenziali rendono il problema non 
risolubile in forma chiusa e richiedono l’uso di soluzioni numeriche e di strumenti di calcolo 
automatico.  




Per le sezioni di travi e pilastri la risoluzione dell'equazione riportata precedentemente, 
determina la mappatura delle temperature riportata nei prospetti seguenti. 
Nella norma, la distribuzione delle temperature ai vari tempi di esposizione è riportata per 
travi con diverse larghezze della nervatura b e per pilastri quadrati. Le temperature indicate si 
riferiscono al valore rilevato al centro dei quadrati di 2 cm di lato in cui è stato discretizzato 
l'elemento.Il prospetto 3 della norma UNI 9502, si riferisce a pilastri quadrati di 40 cm di lato, 
riportando la temperatura [°C] al centro del quadratino di 2 cm di lato. 
Queste mappature possono anche essere utilizzate, per sezioni rettangolari o quadrate di lato 
maggiore di 40 cm, essendo comunque corrispondente la temperatura del quadratino 
equidistante dallo spigolo. 
Di seguito si riporta il prospetto estrapolato dalla norma e quello ricavato per il pilastro 50x50 
cm che deve essere verificato. La linea tratteggiata indica la superficie esposta al fuoco. 
 
Figura III.25 - Mappatura termica su sezione quadrata tratta dalla norma UNI 9502 





Figura III.26 - Mappatura termica e sezione ridotta del pilastro 50x50 cm per t = 60 minuti 
 
 
Figura III.27 - Mappatura termica e sezione ridotta del pilastro 50x50 cm per t = 90 minuti 
 
Anche la temperatura delle barre di armatura è stata determinata con le mappature termiche, 
assumendo come temperatura dell'acciaio, considerata costante per tutta la sua sezione, la 
temperatura che ha il conglomerato cementizio nel baricentro dell'area di acciaio. Si è assunto 
come temperatura di tutte le barre, sia tese che compresse, il valore conservativo di 400°C. 
 





Tabella III.40 - Mappatura termica del pilastro tratta dalla norma UNI 9502 
 
Nota la temperatura delle barre, si è potuto calcolare la resistenza ridotta dell'armatura 
secondo quanto prescritto dal §4.2.4.3 dell'Eurocodice EN 1992-1-2, per l'acciaio compresso e 
dal prospetto 3.2a dell'Eurocodice, per l'acciaio teso: 
Acciaio compresso fyk(θ) = ks(θ) ⋅ fyk 
ks(θ) = 1,0     per 20°C ≤ θ ≤ 100°C 
ks(θ) = 0,7 - 0,3(θ - 400)/300   per 100°C < θ ≤ 400°C 
ks(θ) = 0,57 - 0,13(θ - 500)/100  per 400°C < θ ≤ 500°C 
ks(θ) = 0,1 - 0,47(θ - 700)/200  per 500°C < θ ≤ 700°C 
ks(θ) = 0,1(1200 - θ)/500   per 700°C < θ ≤ 1200°C 
 





Per θ = 400°C e per acciaio d'armatura laminato a caldo: 
fs,y,θ/fyk = 1,00   fs,p,θ/fyk = 0,42   Es,θ/Es = 0,70 
 
Conosciuta la distribuzione delle temperature in ogni sezione di verifica dell'elemento 
costruttivo (mappatura termica), si procede alla verifica del criterio di capacità portante che 
consiste nella verifica allo stato limite ultimo dell'elemento per il tempo di esposizione 
richiesto. L'elemento deve essere verificato nelle sue sezioni significative, tenendo conto delle 
sezioni di massima sollecitazione assiale, flettente, tagliante e composta e tenendo conto delle 
sezioni di massimo riscaldamento; in genere la verifica va eseguita nelle sezioni in cui è stata 
eseguita la verifica a temperatura ordinaria. 
 
Tabella III.41 - valori per i parametri delle relazioni sforzi-deformazioni dell’acciaio di armatura laminato a caldo e 
trafilato a freddo a elevate temperature 
 




Verifica a presso flessione deviata 
Per la verifica a presso flessione deviata dei pilastri è stato utilizzato il programma "VcaSlu - 
Gelfi". Le azioni sono state prese da combinazione quasi permanente e per ciascuna colonna 
sono state considerate le seguenti terne di azioni: 
¿N};M; MfNB{;M; Mf b 
La verifica è stata condotta per una durata dell'esposizione pari a 90 minuti, considerando che 
se la verifica risulta soddisfatta per t = 90 minuti, la si può ritenere soddisfatta anche per un 
tempo di esposizione minore. 
I parametri inseriti nel programma, per quanto riguarda l'acciaio sono i seguenti: 
fy,d = fy,k(θ)/γM,fi = (0,7 ⋅ 450)/ 1,00 = 315 N/mm2  
Es,θ = 0,70 Es = 147.000 N/mm2 
εs,u,θ = 0,20 = 200 %o 
Es/Ec = 147.000/31.500 = 4,7 
 
dove: 
fy,d è la tensione di snervamento ridotta dell'acciaio  
Es,θ è  il modulo di Young alla temperatura θ 
εs,u,θ è la deformazione ultima alla temperatura θ 
 
La verifica risulta soddisfatta per ogni pilastro come si vede dai risultati ottenuti e riportati 
nella tabelle sottostanti. 
 
 





PILASTRO N Mx My 
--- [KN] [KNm] [KNm] 
99 -240,675 2,2558 114,8621 
99 -261,612 -1,1282 -54,482 
100 -238,623 0,0844 115,0477 
100 -259,561 -0,0981 -54,5807 
101 -226,036 -2,1755 102,9953 
101 -246,974 0,974 -48,8739 
102 -159,716 36,1074 91,5445 
102 -180,654 -17,1867 -43,4524 
103 -257,631 -7,3208 -8,4879 
103 -278,568 3,4032 4,0435 
104 -332,515 0,3614 -10,2945 
104 -353,452 -0,241 4,8899 
105 -332,194 0,0949 -10,1881 
105 -353,132 -0,1146 4,8288 
106 -316,797 -0,2639 -0,418 
106 -337,734 0,0556 0,1835 
107 -257,612 7,3237 -8,2887 
107 -278,549 -3,5438 3,9066 
108 -406,776 -7,0671 2,0174 
108 -427,713 3,2713 -0,94 
109 -626,458 -0,1065 3,02 
109 -647,396 -0,0307 -1,4262 
110 -626,445 0,0552 3,0263 
110 -647,383 -0,1073 -1,4398 
111 -627,261 0,2231 2,1333 
111 -648,199 -0,187 -1,0268 
112 -406,815 7,1341 2,0327 
112 -427,752 -3,4654 -0,9897 
113 -558,204 -7,266 0,4322 
113 -579,141 3,3541 -0,188 
114 -845,345 -0,2898 0,6426 
114 -866,283 0,0448 -0,2985 
115 -845,403 0,0647 0,6243 
115 -866,341 -0,1234 -0,3004 
116 -845,209 0,423 0,6828 




PILASTRO N Mx My 
--- [KN] [KNm] [KNm] 
116 -866,146 -0,2934 -0,3387 
117 -558,21 7,3414 0,4554 
117 -579,147 -3,5753 -0,2414 
118 -558,261 -7,2398 -0,41 
118 -579,199 3,3301 0,2115 
119 -845,252 -0,2896 -0,7399 
119 -866,189 0,0331 0,3574 
120 -845,519 0,0606 -0,3891 
120 -866,457 -0,1331 0,1804 
121 -845,627 0,4319 -0,0321 
121 -866,564 -0,3092 0,0004097 
122 -558,346 7,3541 -0,1566 
122 -579,284 -3,5929 0,0489 
123 -406,086 -6,1939 -2,6991 
123 -427,023 2,8224 1,2974 
124 -627,414 -0,4355 -2,0084 
124 -648,352 0,0907 0,9591 
125 -724,851 -0,4608 -1,5409 
125 -745,789 0,1027 0,7268 
126 -819,911 0,2661 -1,2717 
126 -840,849 -0,2421 0,5885 
127 -505,154 7,4501 -0,7133 
127 -526,092 -3,6501 0,3129 
128 -387,404 27,1244 20,2644 
128 -408,342 -12,9947 -9,5961 
129 -321,671 -1,8172 -0,3977 
129 -342,609 0,7346 0,195 
130 -432,105 -0,2866 -0,8511 
130 -453,043 0,0085 0,3995 
131 -495,191 -0,1247 -1,1699 
131 -516,129 -0,0683 0,5402 
132 -359,516 6,8901 -0,506 
132 -380,453 -3,396 0,2146 
133 -484,796 0,9955 -1,695 
133 -505,733 -0,6112 0,8211 
134 -430,007 0,0149 0,6975 
134 -450,944 -0,1461 -0,3245 




PILASTRO N Mx My 
--- [KN] [KNm] [KNm] 
135 -482,913 -0,086 0,3655 
135 -503,85 -0,0982 -0,1776 
136 -494,564 0,0121 0,1577 
136 -515,501 -0,1448 -0,0896 
137 -359,223 6,8701 0,0977 
137 -380,16 -3,398 -0,0718 
138 -494,45 0,1898 0,0634 
138 -515,388 -0,2406 -0,0131 
139 -494,284 0,0979 -0,0541 
139 -515,221 -0,197 0,0321 
140 -494,378 0,1053 -0,218 
140 -515,315 -0,2005 0,0992 
141 -494,54 0,0439 -0,2314 
141 -515,478 -0,1714 0,0949 
142 -359,156 6,8716 -0,1745 
142 -380,094 -3,4103 0,0574 
143 -429,463 0,2118 -1,2909 
143 -450,401 -0,2626 0,6294 
144 -430,203 0,1044 -0,2319 
144 -451,14 -0,2117 0,1164 
145 -430,142 0,12 -0,246 
145 -451,079 -0,2191 0,1125 
146 -430,29 0,0219 -0,255 
146 -451,228 -0,1725 0,1061 
147 -306,237 6,8408 -0,1994 
147 -327,174 -3,4073 0,0692 
148 -439,391 0,2224 10,6327 
148 -460,329 -0,2792 -5,027 
149 -429,396 0,1286 -0,4608 
149 -450,333 -0,2347 0,225 
150 -430,018 0,1366 0,1317 
150 -450,956 -0,2385 -0,0667 
151 -430,383 0,0276 0,3726 
151 -451,321 -0,1868 -0,1916 
152 -306,318 6,8463 0,3264 
152 -327,255 -3,4215 -0,1802 
153 -333,898 0,2404 -111,3053 




PILASTRO N Mx My 
--- [KN] [KNm] [KNm] 
153 -354,835 -0,2993 52,8182 
154 -503,338 -0,4378 9,2398 
154 -524,275 0,0224 -4,3768 
155 -495,443 0,7071 1,5556 
155 -516,38 -0,5207 -0,7422 
156 -493,608 -0,0002284 -0,7759 
156 -514,546 -0,1852 0,3532 
157 -358,427 6,9107 -0,6482 
157 -379,365 -3,4636 0,2821 
158 -204,754 2,4005 -4,4358 
158 -225,691 -1,3356 2,1213 
159 -348,242 -2,5054 -111,9131 
159 -369,18 0,9917 53,0959 
160 -497,468 24,0252 -12,1088 
160 -518,406 -11,5939 5,74 
161 -502,883 -1,5739 10,7404 
161 -523,82 0,5498 -5,1099 
162 -366,814 7,7339 8,8138 
162 -387,752 -3,8657 -4,2065 
186 -214,728 -35,2768 -90,1042 
186 -235,665 16,5262 42,7395 
187 -350,324 0,0595 -114,8019 
187 -371,261 -0,2366 54,4451 
188 -216,081 36,2434 -92,0343 
188 -237,019 -17,4016 43,6339 
200 -159,706 -36,1124 91,7374 
200 -180,643 17,073 -43,5015 
292 -217,504 -38,3383 90,4035 
292 -238,441 18,0596 -42,8581 
293 -366,567 -7,5301 -8,5348 
293 -387,505 3,4331 4,0763 
294 -358,399 -6,7721 0,6054 
294 -379,336 3,062 -0,2596 
295 -306,309 -6,708 -0,2869 
295 -327,247 3,02 0,1637 
296 -305,628 -6,7411 -0,3275 
296 -326,565 3,0241 0,183 




PILASTRO N Mx My 
--- [KN] [KNm] [KNm] 
297 -366,191 -6,8863 7,0947 
297 -387,128 3,0815 -3,338 
298 -215,978 -35,7344 -90,0047 
298 -236,916 16,7549 42,7242 
 
Tabella III.42 - Azioni sollecitanti i pilastri 
 
PILASTRO N [KN] Mx,Rd [KNm] My,Rd [KNm] 
99 
-240,675 3,529 213 
-261,612 0 -143 
100 
-238,623 0 212,8 
-259,561 0 -215,3 
101 
-226,036 -6,766 211,1 
-246,974 6,69 -213,6 
102 
-159,716 69,86 185,6 
-180,654 -73,61 -186,7 
103 
-257,631 -134,4 -161,2 
-278,568 135,3 162,5 
104 
-332,515 10,21 -222,9 
-353,452 -14,82 224,1 
105 
-332,194 3,431 -223,6 
-353,132 -6,611 225,6 
106 
-316,797 -111,1 -181,8 
-337,734 61,9 209,1 
107 
-257,612 141,7 -155,5 
-278,549 -142,7 156,8 
108 
-406,776 -238,7 64,71 
-427,713 239,7 -67,91 
109 
-626,458 -12,07 245,7 
-647,396 -4,254 -248 
110 
-626,445 4,289 246,7 
-647,383 -15,6 -246,7 
111 
-627,261 23,01 244,3 
-648,199 -38,94 -241,7 
112 
-406,815 237,1 67,84 
-427,752 -238,1 -70,98 




PILASTRO N [KN] Mx,Rd [KNm] My,Rd [KNm] 
113 
-558,204 -276,3 14,93 
-579,141 277,8 -14,83 
114 
-845,345 -103,6 221,9 
-866,283 40,43 -252,6 
115 
-845,403 24,06 256 
-866,341 -89,91 -230,6 
116 
-845,209 125,9 207,8 
-866,146 -155,1 -186,9 
117 
-558,21 275,7 17,59 
-579,147 -276,6 -20,36 
118 
-558,261 -275,7 -17,59 
-579,199 276,6 20,36 
119 
-845,252 -89,67 -229,9 
-866,189 20,35 257,8 
120 
-845,519 40,19 -251,7 
-866,457 -146,9 193,7 
121 
-845,627 293,5 -21,42 
-866,564 -297,5 0 
122 
-558,346 278,8 -3,288 
-579,284 -280,2 3,263 
123 
-406,086 -219,7 -97,16 
-427,023 218,5 101,2 
124 
-627,414 -48,52 -236,8 
-648,352 22,84 245,8 
125 
-724,851 -66,81 -235,2 
-745,789 34,92 248,5 
126 
-819,911 53,58 -245,5 
-840,849 -94,31 227,1 
127 
-505,154 268,5 -22,91 
-526,092 -271,8 19,73 
128 
-387,404 178,2 138,1 
-408,342 -182,3 -136,4 
129 
-321,671 -232,8 -54,46 
-342,609 230,7 64,45 
130 
-432,105 -71,71 -214,1 
-453,043 4,607 234,6 
131 
-495,191 -24,19 -234,7 
-516,129 -31,73 234,7 




PILASTRO N [KN] Mx,Rd [KNm] My,Rd [KNm] 
132 
-359,516 254,6 -15,13 
-380,453 -256,9 15,77 
133 
-484,796 118,5 -193,3 
-505,733 -136,1 182,2 
134 
-430,007 4,653 232,9 
-450,944 -89,48 -206,9 
135 
-482,913 -57,95 223,9 
-503,85 -109,7 -200,5 
136 
-494,564 16,57 235,9 
-515,501 -203,3 -126,7 
137 
-359,223 256,5 5,378 
-380,16 -259,2 -7,01 
138 
-494,45 239,4 82,99 
-515,388 -271,9 -15,99 
139 
-494,284 212,4 -116,2 
-515,221 -262,1 41,63 
140 
-494,378 97,81 206,1 
-515,315 -222,4 107,2 
141 
-494,54 44,73 -229,4 
-515,478 -213,4 117,1 
142 
-359,156 256,5 -5,378 
-380,094 -259,5 3,53 
143 
-429,463 37,42 -226,2 
-450,401 -89,47 206,9 
144 
-430,203 93,3 -202,9 
-451,14 -209,3 114,7 
145 
-430,142 101,4 -198,6 
-451,079 -212 111,6 
146 
-430,29 20,95 -230,3 
-451,228 -203,8 120,8 
147 
-306,237 249 -7,155 
-327,174 -252,3 3,53 
148 
-439,391 4,634 233,6 
-460,329 -12,91 -233,9 
149 
-429,396 62,46 -218,1 
-450,333 -164,3 155,7 
150 
-430,018 159,9 157,3 
-450,956 -242,4 -67,98 




PILASTRO N [KN] Mx,Rd [KNm] My,Rd [KNm] 
151 
-430,383 17,01 231,1 
-451,321 -157,2 -161,4 
152 
-306,318 247,9 12,97 
-327,255 -250,1 -15,58 
153 
-333,898 3,428 -223,8 
-354,835 -3,394 226,1 
154 
-503,338 -12,68 237 
-524,275 4,471 -239,6 
155 
-495,443 93,68 208,3 
-516,38 -128 -188,9 
156 
-493,608 0 -237,9 
-514,546 -109,8 201,1 
157 
-358,427 252,6 -19,65 
-379,365 -255 20,09 
158 
-204,754 97,35 -177,8 
-225,691 -109,04 173,3 
159 
-348,242 -3,404 -225,4 
-369,18 3,371 227,7 
160 
-497,468 218,3 -109,9 
-518,406 -222,6 107,3 
161 
-502,883 -36,26 232,5 
-523,82 27,65 -236,2 
162 
-366,814 142,8 165 
-387,752 -147,4 -163,3 
186 
-214,728 -73,54 -190,8 
-235,665 73,49 193,2 
187 
-350,324 3,401 -225,6 
-371,261 -3,368 227,9 
188 
-216,081 77,22 -189,5 
-237,019 -77,16 192 
200 
-159,706 -73,65 184,1 
-180,643 73,61 -186,7 
292 
-217,504 -80,8 188,2 
-238,441 81,16 -190,2 
293 
-366,567 -142,8 -164,9 
-387,505 139,9 169,1 
294 
-358,399 -252,6 19,65 
-379,336 255 -20,08 




PILASTRO N [KN] Mx,Rd [KNm] My,Rd [KNm] 
295 
-306,309 -247,9 -12,97 
-327,247 250,1 15,58 
296 
-305,628 -247,7 -12,99 
-326,565 250 15,59 
297 
-366,191 -153,7 156,4 
-387,128 151 -160,4 
298 
-215,978 -73,54 -190,9 
-236,916 73,49 193,4 
 
Tabella III.43 - Risultati della verifica a presso flessione 
 
Verifica a taglio 
La verifica a taglio è stata svolta come la verifica a freddo ma applicando il procedimento alla 
sezione ridotta, ricavata con il metodo dell'isoterma 500°C, e considerando per l'acciaio le 
resistenze ridotte ricavate come nel paragrafo precedente. La temperatura delle armature cui si 
fa riferimento è quella a metà della staffa che è ancora di circa 400°C. Le azioni di taglio 
sollecitanti sono state prese dalla combinazione quasi permanente e sono stati verificati solo i 
pilastri maggiormente sollecitati. 
Di seguito si riportano i risultati della verifica a taglio, che risulta essere soddisfatta. 
Azioni sollecitanti: 
Vx,max = 50,635 kN ( pilastro 100; combinazione: quasi permanente con Qk,1 dominante) 
Vy,max = 16,835 kN ( pilastro 292; combinazione: quasi permanente con Qk,1 dominante) 
TAGLIO RESISTENTE LUNGO X 









] [kN] [kN] 
426 158 80 315 1 2,1 440 1,09 14,16 7,08 503,28 502,46 
TAGLIO RESISTENTE LUNGO Y 









] [kN] [kN] 
426 158 80 315 1 2,2 440 1,08 14,16 7,08 524,75 485,63 
 






Gli obiettivi prefissati all'inizio, erano essenzialmente tre: 
1. Riqualificazione dell'area 
2. Progetto architettonico e strutturale dell'edificio 
3. Analisi e verifica del comportamento della struttura in caso di incendio 
 
Per quanto riguarda la fase di riqualificazione dell'area, si è cercato di realizzare un progetto 
che sfruttasse al meglio le potenzialità del lotto ed allo stesso tempo andasse a sopperire alle 
attività non presenti nella zona o presenti, ma in modo non adeguato. 
La grande area verde che circonda l'edificio è stata attrezzata con panchine e giochi per 
bambini, in modo da poter essere sfruttata come un vero e proprio piccolo parco cittadino; 
uno spazio ricreativo per stare a contatto con la natura. 
 
Per l'edificio è stata scelta una struttura a telaio senza controventi per poter realizzare le ampie vetrate 
che caratterizzano il primo ed il secondo piano ed in particolar modo il blocco in cui sono presenti gli 
uffici. Per quanto riaguarda i materiali,si è utilizzato il cemento armato per il piano terra e l'acciaio per 
i due piani soprastanti. 
Il rivestimento è costituito da intonaco e muratura. Questi, sono stati scelti perchè caratteristici 
dell'architettura locale, dato che l'intento era quello di realizzare una struttura moderna ma con un 
visibile richiamo alla tradizione architettonica Lucchese. 
Per rispettare i minimi di aerazione imposti dalla normativa in merito alle autorimesse, è stato 





dell'edificio; si è proposto di realizzare dei pannelli forati rivestiti in muratura, la cui foratura è stata 
calcolata in modo tale da garantire la ventilazione necessaria per il rispetto dei minimi di normativa. 
 
Dopo il dimensionamento e la verifica della struttura, si è passati all'analisi del 
comportamento in caso di incendio, per valutare il bisogno o meno di misure di protezione 
specifiche nei confronti del fuoco. 
Il calcolo delle classi di resistenza al fuoco è stato effettuato in parte mediante l'utilizzo di 
tabelle ed in parte mediante un calcolo analitico seguendo le disposizioni del D.M. 9/3/2007 e 
del D.M.12/4/96.  
La modellazione dell'incendio è stata fatta mediante l'utilizzo delle curve nominali, in 
particolare della curva standar ISO 834 che descrive l'incendio confinato di materiali di natura 
cellulosica come legno, carta ed alcuni tipi di tessuto. 
Le travi in cemento armato sono state verificate con le tabelle presenti in normativa, mentre 
per i pilastri si è utilizzato il metodo dell'isoterma 500°C. A seguito delle verifiche risulta che 
sia le travi che i pilastri soddisfano i requisiti richiesti e non necessitano di protettivi. 
Per la parte di struttura in acciaio l'analisi termica è stata svolta in maniera semplificata, così 
come la verifica che è stata fatta nel dominio delle resistenze. Per i profili che non verificano 
sono stati proposti due tipi di protettivi, un intonaco a spruzzo ed una vernice intumescente; 
per entrambi si è calcolato lo spessore necessario da applicare ai profili e sono state ripetute le 
verifiche. Dopodichè è stata fatta un'analisi di tipo economico dalla quale risulta che la 
miglior soluzione è quella di rivestire solo i profili necessari con l'intonaco a spruzzo con 







Il mio primo ringarziamento va a mamma e babbo. Questi anni non sono stati facili per me (a 
volte nemmeno per voi) e se oggi sono qui il merito è anche vostro. Grazie di cuore. 
Grazie ad Arianna. Tra tutti sei quella che mi ha aiutato e sostenuto di più, non solo per questa 
tesi ma durante tutti i miei anni ad ingegneria. Ti voglio bene. 
Grazie al Prof. Sassu, al Prof. Martino, all’Ing. Gioeli e all’Ing. Andreini, per il loro aiuto, la 
loro cortesia ma soprattutto per la loro disponibilità. In questi anni di università ho imparato 
che certe cose non sono scontate, e che a volte essere ottimi ingegneri o architetti non 
coincide con l’essere ottimi professori.  
Grazie a Daniele. Il tuo contributo è stato importante, spero un giorno di poter ricambiare. 
Grazie a Gianluca, che per ogni mia domanda ha sempre trovato una risposta. 
Grazie a Eleonora, Sara, Agnese, Stefano e Alessandro. Sono stati anni duri è vero, ma senza 
di voi sarebbero stati molto peggio. 
Grazie alle amiche, Sofia, Vale, Alice, quelle di sempre... solo per il fatto di esserci sempre. 
Infine, il più importante… GRAZIE Lorenzo. Non devo dirtelo qui, già lo sai, che senza di te 
non so cosa avrei fatto. Quasi sicuramente non sarei qui oggi. Grazie, per avermi insegnato 
che non si deve mollare mai e che davanti ai problemi bisogna stringere i denti, ingranare la 
quinta ed arrivare al traguardo. Grazie per essere stato con me dall'inizio, fino alla fine, di 
questa avventura. Per me oggi si chiude un capitolo, ma sono pronta ad iniziarne un altro, 
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